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RESUHME

Cette thése porte sur l'étude théorique et expérimentale des structures
on béton armé sous sollicitations statique puis dynamique de type séismique.

Une importante recherche bibliographique a été effectude en vue d'ana-
lyser au miewx le comportement dynamique des matériqux ainsti que celut des
éléments structuraux. Cette recherche est complétée par l'étude des struc-—
tures essayées sur table séismique.

Les enseignements qui ont 4ié tirés de cette <Stude préalable, notamment
ceux concermant la modification Zz la rigidité des structures 3éton Armé
sous chargement altermé et séismicue, ont permis d'établir une méthode de
calcul (atte "statique Zquivalenze”) pour l'analyse de la tenue aux séismes
des structures zn Béton Armé.

Cette méthode tient compte, en particulier de la non-linéarité du
comportement des matériauc.

Les réponses au séisme qui ont été obtenues par cette méthode sur des
portiques essayés sur table vibrante, concordent de fagon trés satisfaisante
avec les valeurs d'assais.
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INTRODUCTION

La vérification de 1a tenue au séisme des structures a pris un grand essor
en France avec 1'avénementdes centrales nucléaires, pour lesquelles les exigences
vis-d-vis de la slreté sont trés grandes.

Les structures en béton armé notamment, celles formées de portiques et de
planchers posent de nombreux problémes au sujet de leur tenue sous actions dynamiques
et ont fait 1'objet d'études nombreuses de par le monde denuis une vinctaine d'années
Le comportement du béton armé sous chargement monotone est assez bien connu et le
calcul des charges limites est aujourd'hui chose courante. Le comportement du bé-
ton armé sous chargement dynamique alterné de haut niveau est plus complexe et
les calculs dynamiques nécessaires 3 1'étude de la tenue au séisme en sont encore a
Teur début. Le plus souvent le dimensionnement au séisme d'un batiment se fait sur
la base d'un calcul linéaire et par 1'application simple des régles de construction
en béton armé, le séisme étant assimilé & une charge statique. La définition de cet-

=

te charge est faite & partir de considérations introduisant forfaitairement le carac-
tére dynamique des sollicitations.

Des essais séismique réalisé@s sur table vibrante, comme ceux du C.E.A., en
collaboration avec le C.E.B.T.P. et 1'E.D.F., ont montré 1'importante diminution de
rigidité que subit une structure en béton armé avant 1'atteinte de son é&tat limite.
Or la fréquence propre d'une structure et donc sa réponse & une sollicitation dyna-
mique, est directement dépendante de sa rigidité. Les méthodes simplement linéaires
se révélent insuffisantes pour une analyse compliéte du comportement des structures

en béton armé, méme pour les niveaux de séisme relativement modérés.

Une méthode linéaire dite du "spectre de réponse modifié" a &té proposée il
y a quelques années aux Etats-Unis, mais si elle permet une sorte de "calcul aux
états limites", elle ne prend pas en compte la dégradation de rigidité.



Par ailleurs, 1'étude du comportement détaillé des é€léments structuraux a
permis de développer des mdoéles de calculs dynamiques non linéaires dans des pro-
grammes aux éléments finis. Un tel modéle a permis par exemple de retrouver par le
calcul les réponses mesurées au cours du temps de structures testées sur la tabie
vibrante du C.E.A. Mais si un calcul dynamique non linéaire, opérant pas & pas,
est trés précis, i1 est aussi trés cofiteux. C'est pourquoi nous proposons une mé-
thode itérative avec prise en compte giobale de la non linéarité (dégradation).

Le principe de base consiste @ calculer les efforts dans la structure par combi-
naison quadratique des réponses modales déduites du spectre de réponse du séisme.

A ces efforts, on fait correspondre un état "dégradé" des sections de béton
grdce & un calcul statique non linéaire effectué une seule fois. Les nouvelles
sections obtenues permettent un nouveau calcul modal, donc une nouvelle réponse
du spectre. I1 suffit en pratique de quelques itérations pour converger vers la
solution.

Les chapitres I et II de ce travail sont consacrés & 1'examen des propriétés
du béton armé et des éléments structuraux tant statique que dynamique.

Le chapitre III présente les essais statique et dynamique réalisés au
C.E.B.T.P et sur la table vibrante "VESUVE" du C.E.A.

Le chapitre IV est consacré aux principales méthodes d'analyse dynamique des
structures. La méthode non linéaire globale itérative est développée dans le cha-
pitre V ol elle est également validée sur les essais séismiques.

Dans 1e chapitre VI, on présente plusieurs applications de 1a méthode & des
bdtiments réels. En annexe, on rappelle les principales caractéristiques d'un séis-
me ainsi que les fondements de la dynamique des structures.
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COMPORTEMENT DES MATERIAUX
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I, COMPORTEMENT STATIQUE DES MATERIAUX

1.1 INTRODUCTION

Pour étudier le comportement des structures en b&ton armé soumises aux
actions répétées et alternées de type séismique, il est trés important d'avoir
des informations sur le comportement de 1'acier et du béton et des &léments en
béton armé sous de telles charges. Si la loi de comportement de 1'acier et du
béton sous chargement statique monotone est connue depuis longtemps, les recher-
ches concernant le comportement cyclique et dynamique ne datent que de quelques
années. Nous allons passer en revue les recherches effectuées dans ce domaine.

Nous étudierons les effets de la vitesse de chargement ou de la mise en
déformation, sur le module, la résistance et la ductilité de 1'acier et du béton.
Puis, nous commenterons les effets de quelques paramétres, tels que la vitesse
de chargement, le pourcentage d'armatures, le taux d'aciers transversaux, la
forme de ces derniers (confinement), etc, sur le module, la résistance et la
ductilité des éléments en béton armé.

1.2 COMPORTEMENT STATIQUE MONOTONE
1.21 Aciers

La Toi contrainte-déformation de 1'acier sous chargement monotone est bien
connue. Cette loi présente successivement des parties élastique, plastique et
écrouie. Dans le cas de 1'acier naturel, la partie écrouie n'existe pas. La
figure 1 représente les courbes contrainte-déformation de quelques types d'acier
Cette loi est supposée la méme an traction et en compression. Les résultats d'es-
sais confirment la validité de cette hypothése.



20 .
1 1 kgf/mm? =9.807 MPa .
0 5 10 15 20+10 2
>

Figure 1 - COURBES CONTRAINTE-DEFORMATION
de QUELQUES TYPES d'ACIER (93.

1.22 Comportement Statique Monotone du Béton

Lz résistance 4 la compression du béton en général est déterminée sur des
cylincres dont le rapport de la hauteur au diamétre est de 2. Les cylindres sont
chargés longitudinalement avec telle vitesse que la résistance maximale est
atteinte au bout de 2 & 3 minutes. La résistance & la compression du béton peut
varier de 14 & 56 MPa. La déformation correspondant a la résistance maximale est
de 1'crdre de 0.002. La courbe contrainte déformation en fonction de la résis-

tance 2 1'allure présentée sur la figure 2.

40' — —

v F A -
/4

22 /<::;””=——_-- ; - =

10

1

0 0.001 0.002 0.003 0.004

Figure 2 - COURBES CONTRAINTE-DEFORMATION de
CYLINDRES de BETON sous COMPRESSION UNIAXIALE (°).



Les essais de Risch ont montré que la forme de la courbe contrainte-défor-
mation avant son sommet dépend de sa résistance & la compression (figure 3).

i
Compressive
strength ot
concrete, Ib/in:

0.7%

3

|

1 Ib/in? = 0.00689 N/mm?
1
i ;
0.25 . ’

Contrainte

| ‘ |

0 0.0005 . 0.001 O.Cbl S 0.002 0.002%
Déformation (mmmm

Figure 3 - RELATION entre le RAPPORT de CON-
TRAINTE et la DEFORMATION pour DIFFERENTS BETONS (9 ).
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1.23 Effet du Confinement du Béton

La ductilité et la résistance du bé&ton sous compression triaxiale
augmentent considérablement. Les essais de Richart, Brandtzaeg etO3rown (19)
sur des cylindres en béton chargés axialement et confinés latéralement par pres-
sion hydraulique ont mis en @&vidence ce phénoméne (voir courbe de la figure 4).

20
[+1] — g
.2 - < = (120)
o 16 / (28.2 N/mm3)|___|
s F /y/' I —{ (100
[~ i
8 12 / (13.9 N/mm?)
/T Jfrrrrrg™
- ‘?) Pression "::""H:”ej 60)
- $ —_— n
8 752 Nmm) T °°'i emen I—
S 1]
’ ~ ] 1 ] ; {40)
4 t ! I (3.79 Nrmm?) ! 1
Fi ' Résistance qu béton non confiné [ = 366005t | — (20}
( | ‘ i B { [ ] 125.2 N/mm? )]
ol L 1 L]

0 om 0.02 0.03 0.04 0.0% 0.06 0.07
- wmmvmm)  Daformation

Figure 4 - COURBES CONTRAINTE~DEFORMATION
AXIALES des ESSAIS de COMPRESSION TRIAXIALE
sur des CYLINDRES de BETON 49).

Ces courbes montrent qu'une augmentation de pression latérale apporte une
augmentation significative aussi bien en résistance qu'en ductilité. Ceci est di
au fait que la pression latérale confine le béton et diminue la tendance de fis-
suration interne et 1'augmentation du volume avant la rupture (Park-Panlay (9)).

Les essais de Iyengar (18} ont démontré que le béton confiné par les arma-
tures transversales présente une résistance et une ductilité bien supérieures
au béton non confiné ;il existe une ressemblance avec celui confiné par une ores-
sion latérale. En effet, les &tudes concernant 1'influence de confinement du bé-
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ton sur sa résistance et sa déformation (ductilité) ont &té effectuées

par Richart et a1. (193, Rusch (20}, Bertero (23) ,.... Ces études
portent sur 1'augmentation de la résistance et de la déformation des colonnes
circulaires en béton par utilisation des spirales comme armatures transversales, Ou
elles concernent relations contrainte-déformation des cylindres en béton en
fonction de la forme des armatures transversales (spirale, cadre circulaire ou
rectangulaire ainsi que leur espacement). Pour ce genre d'essais la vitesse de
déformation ¢ est de 1'ordre de (1.4 & 2.8)x10'5. Les courbes de la figure 5
montrent 1'infuence du confinement par spirale.

50

! \ !
g - T N~
£ 77 N T—
: "%, I
NXT ? ‘ 1
3 v | ! . ‘%\\ E.
S . } : i
- 4 . !
© 2 IE \ , ',‘S M"’ : _ ! |
= G, X N Zs) %0 e ! ' | |
(=] - ' z \: ; ; i\f, | !
< B 5 - ; e 2% |
10 =y — 2 . 5o .
F % N |
Z j : : ' J
; | 5 . !
i | | ! ! ! J‘
) 0-01 0-02 a-03 0-04 00§ 0-06
Déformation

Figure 5 - COURBES CONTRAINTE-DEFORMATION de

CYLINDRES de BETON (de différentes composi-

tions) CONFINES par des SPIRALES d' ACIERS
DOUX de 6.5 mm de DIX.(18)

Ces courbes montrent 1'effet de 1'espacement des aciers transversaux.

[1 a été démontré que le confinement est efficace si 1'espacement ne dépasse
pas la plus petite dimension de 1'élément. Nous rapportons de la littérature quel-
ques courbes représentant les effets des différents paramétres déjd nommés sur les
caractéristiques du béton, figures 6, 7, 8, 9, 10, 11 et 12.
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1.24 Mécanisme d'Action des Aciers Transversaux

L'augmentation de la résistance et de la déformation du béton confiné par
des aciers transversaux est due 4 la résistance offerte par ces aciers contre
le renflement latéral du béton. Lorsque la contrainte longitudinale d'um spéci-
men confiné avec des aciers transversaux augmente, la pression latérale exercée
par ces aciers augmente é&galement. En fait, ces aciers ont un rdle passif, cela
veut dire que pour les contraintes longitudinales faibles, il n'y a pas de ren-
flement du béton, i1 n'y a donc pas de pression latérale. Pour les valeurs éle-
vées de cette contrainte, le renflement du béton exerce une pression sur les
aciers transversaux. La réaction de ces derniers est une pression latérale sur
le béton. Ce phénoméne continue jusqu'a ce que la résistance maximale soit at-
teinte. Dans ce cas le béton confiné a un équilibre plastique entre les contrain-
tes longitudinales et les contraintes latérales. A partir de cette étude, il n'y
a plus d'augmentation de larésistance parce que les aciers transversaux commen-
cent 3 se plastifier et au-deld du sommet, 1'énergie exercée sur le spécimen est
absorbée par la déformation des aciers latéraux. Ceci assure une déformation im-
portante au-deld du sommet de la courbe contrainte-déformation, autrement dit rend
le comportement ductile.

La raison pour Taquelle i1 existe une différence considérable entre le con-
finement par les aciers transversaux circulaires ou en spirale et le confinement
par les aciers transversaux rectangulaires est que,comme le montrent les figures
13 & 14, dans Te cas de spirale ou de cadre circulaire, grdce 3 Teur forme, ils
sont soumis d une traction axiale et par conséquent, ils exercent une pression
latérale continue tout le long de la circonférence, qui, pour les grandes valeurs
de déformations latérales, peut étre comparée & la pression latérale hydrostati-
que ( 9.

Pour les cadres, la réaction de confinement existe aux angles. En fait, sous
la pression du béton sur Te cadre celui-ci se déforme vers 1'extérieur entre ses
deux coins. Ainsi les parties du milieu de chaque cGté ne sont pas confinées.
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non
confiné

la) b)

Figure 13 - CONFINEMENT par ies CADRES
CARRES et par SPIRALES CIRCULAIRES.(9)

Figure 14 - CONFINEMENT du BETON par
1'ACIER en SPIRALE.( 9)

Par 1'effet d'arc, les coins exercent une réaction sur le béton, ainsi
c'est seulement le centre et les coins de la section qui sont confinés, mais
pas sa totalité.

L'espacement des aciers transversaux dans le sens longitudinal par 1'effet
d'arc joue un role important sur le confinement, en particulier, pour les sec-
tions de petites dimensions (voir figures 15 et 16 et photographie ).

Les auteurs comme Desayi (17) , Iyengar (18) et Park ( g) ont proposé des
équations pour }a courbe contrainte-déformation du b&ton confiné, qui faisant
intervenir les différents paramétres, correspondent d'une fagon satisfaisante aux
résultats d'essais.
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1.3 COMPORTEMENT STATIQUE CYCLIQUE
1.31 Comportement Cyclique des Armatures d'Aciers

Le comportement de 1'acier sous chargement monotone est bien connu.
Sous une charge répétée de méme signe, décharge et recharge suivent la pente
élastique initiale de la courbe contrainte-déformation. Lorsque la charge dé-
passe le niveau de.la charge pricddeate, @ partir de laquelle la décharge avait
été effectué, 1a courbe contrainte-déformation continue comme si la décharge
n'avait pas eu lieu.

La courbe contrainte-d&formation monotone forme une enveloppe pour les
charges répétées de méme signe indépendamment du fait que le chargement soit
effectué dans la zone élastique, plastique ou écrouie (figure 17 a et 17 b).

Ey €sn Esy

Figure 17 a - COURBE CONTRAINTE-DEFORMATION .
sous CHARGEMENT CYCLIQUE de méme SIGNE.(15)
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n
B

e,

Figure 17 b - COURBE CONTRAINTE-DE-
FORMATION sous CHARGEMENT CYCLIQUE
ALTERNE. EFFET BAUSCHINGER (15).

Sous chargement cyclique alterné, la courbe contrainte~-déformation de
1'acier devient assez différente. Ceci est connu sous le nom de "Effet Bauschin-
ger" qui résuite en une diminution de la limite d'élasticit@ pour la charge in-
versée. Si au cours des cycles de charge, la charge dépasse la limite é&lastique et
que ce phénoméne soit apparu, la relation linéaire pour une grande partie de char-
gement n'existe plus. Ce comportement est fortement influencé par 1'histoire des
déformations antérieures (figure 18).

La loi contrainte-déformation de 1'acier a une influence importante sur le
comportement des &léments en béton armé soumis aux cycles intenses de charge de
flexion. En Fait, comme nous avons vu précédemment, sous un cycle de charge dépas-
sant la limite élastique de 1'acier, dlU & 1'effet Bauschinger, sous les cycles
suivants, la limite &lastique étant diminuée, 1'acier présente un comportement non

linéaire d partir des niveaux de charge moins &levés. L'élément &tant fissuré sous
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le niveau de charge considéré et dans les sections fissurées 1'acier ayant la
limite d'élasticité réduite, au cours du cyclage, les fissures existent sur
toute la section et le moment résistant est di uniquement aux forces dans les
aciers (Park ( 913).

—— ST e S —— —
-—— —— —
—-—
—— —
pu—

Ramberg-0sgood

Contrainte
P
[«]

- Singh, et al.

°® exdpérience

5 &6 7 & 9§ 10 11 12 13 14 15 16 17 18

Figure 18 - COURBES CONTRAINTE-DEFORMATION
THEORIQUES et EXPERIMENTALES de 1'ACIER 05).

Ainsi la l1oi de comportement de 1'élément (moment-courbure) 3 ce stade est
entiérement dépendante de la loi contrainte-déformation de 1'acier, qui est in-
fluencé par 1'effet Bauschinger. Ceci met en évidence la nécessité et 1'importance
d'une bonne modélisation de la contrainte-déformation de 1'acier sous chargement
cyclique alterné.
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L'autre influence de 1'effet Bauschinger est que le moduie d'élasticité
étant réduit, Tes armatures en compression risquent de flamber sous une charge

inférieure 3 celle que 1'on aurait estimé pour un chargement monotone.
1.32 Comportement Statique Cyclique du Béton

Nous présentons 1'&tat des.connaissances actuelles sur le comportement du
béton soumis 4 des cycles de charge uniaxiale. Les courbes "enveloopes" ainsi
que celles de décharge et de recharge sont décrites en s'appuyant sur les résul-
tats expérimentaux.

La courbe contrainte-déformation du béton sous chargement monotone é&tant
connue, la question est de savoir s'ilexiste une courbe enveloppe unique de
contrainte-dé&formation sous des charges répétées de mémes signes et si oui, si
cette courbe est confondue avec celle du chargement montone, Les essais effec-
tués dans ce but dans différents pays et par différents chercheurs ont démontré
que 1'on peut admettre une courbe enveloppe unigue pour les charges répétées de
méme signe et qui soit confondue avec celle du chargement monotone. (quoiqu'il
existe une dispersion sur la partie descendante)

La relation entre la déformation au début de déchargement et la déformation
résiduelle dépend de 1a résistance du béton, plus la résistance est grande, plus
la déformation résiduelle est petite.

Les cycles de charges dont le niveau est inférieur & la moitié de la résis-
tance du béton (monotone) ne aréent aucun changement, par contre les cycles de ni-
veau de 1'ordre de 85 % de la résistance du béton créentune diminution de la ré-
sistance et de la rigidité, en accumulant les déformations plastiques (figure 19).

Le béton ayant une faible résistance & la traction, son comportement cyclique
alterné (si 1'on peut considérer) est le méme que dans le cas de chargement répété
de méme signe.
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I1 COMPORTEMENT DYNAMIQUE DES MATERIAUX

2.1 GENERALITES

Les matériaux de construction, subissant un chargement ou une déformation
trés rapide, présentent pour la plupart une augmentation de la résistance et du
module élastique, par rapport & Teurs rdsistance et module é%a;tique stati-
jue.

La connaissance de ces modifications de propriété et leurs prises en compte
d la fois pour 1'interprétation des résultats des essais (impacts ou essais sem-
blables) sur des él1éments structuraux et aussi pour estimer la réponse des struc-
tures soumises d& de telles charges, quand il s'agit de leur dimensionnement,pa-
rait indispensable.

Les travaux de Gold Smith (1960), Johnson (1972), Tsutsumi et Sway
dans ce domaine sont remarquables. Nous présentons un extrait des résultats
expérimentaux sur les propriétés importantes de 1'acier et du baton et du
changement de ces propriétés, en fonction des paramétres intervenant.

2.2 EFFET de la VITESSE de CHARGEMENT sur le COMPORTEMENT de 1'ACIER
2.21 Limite Elastique Dynamique de 1'Acier

Le comportement de 1'acier sous chargement dynamique rapide par rapport &
son comportement en cas de chargement statique, d'aprés différents auteurs, est
rapporté sur les figures 20, 21 et 22. Ces courbes reorisentent les ré-
sultats d'essais en compression ou en traction, puisque ces deux types d'essais
ont démontré le méme comportement. On remarque une augmentation considérable de
la 1imite d'élasticité. Les essais de flexion ont donné un moment plius grand que
prévu dans 1'hypothése de distribution linéaire de la déformation (avec les
résultats d'essais en compressionou en traction, nnurl'acier, ce qui montre une
sensibilité plus grande & Ta vitesse de chargement de 1'acier en flexion.
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Plus la limite élastique de 1'acier est grande, plus 1'augmentation est
petite.
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Figure 20 - COURBES CONTRAINTE-DEFORMATION
de TROIS TYPES d' ACIERS SOUS DIFFERENTES
VITESSES de MISE en DEFORMATION. (6)
Sources : 1. Campbell and Cooper 1866 ;
2. Harding 1972.
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Figure 21 - VARIATION de la RESISTANCE
ULTIME d'ACIER SOUS DIFFERENTES VITES-
SES de MISE en DEFORMATION. (6
Sources : 1.Campbell anc Cooper 1SEE ;
2. Chiang 1870 ; 3. Clark ang Duwe:
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Figure 22 - VARIATION de la LIMITE ELASTIQUE

de 1'ACIER sous TRACTION ou COMPRESSION en

FONCTION de la VITESSE de CHARGEMENT ou VI-
TESSE de MISE en DEFORMATION. (6)

Sources : 1. Aspden and Campbell 13968 (from

' noublished stress-strain diagrams)
. Chiang 1970 ;

Campbell and Cooper 1866 ;
Harding 1972 ;

. Krafft and Sullivan 1962,
Leblois and Massonnet 1972,

. Wright, Hall and Hamada 1864.
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2.22 Module d'Elasticité Dynamique

Pour le module d'élasticité dynamique, d'aprés les essais, la vitesse
de chargement n'affecte que trés peu le module d'élasticité de 1'acier,
ainsi, le module A'élasticité dynamique est quasiment &gal au module d'élas-
ticité statique (figure 20).

2.3 EFFET de 1a VITESSE de CHARGEMENT sur le COMPORTEMENT du BETON

2.31 Effet de la Vitesse de Chargement sur la Résistance a8 1a Compression
du Béton

Le béton comme 1'acier sous chargement rapide présente une augmentation
de la résistance @ 1a compression et du module d'élasticité. Des chercheurs
comme Tsutsumi et al. (7 ) ont étudié le comportement du béton sous chargement
rapide, du type séismicue,en faisant varier différents paramétres comme les
types de chargement, les types de béton et le rapport eau/ciment dans le béton.
D'autres chercheurs ont réalisé des essais de chargement trés rapide (du type
d'impact) sur des bétons ayant différentes résistances & la compression.

Résistance a_la_Compression (Chargement dynamique)

D'aprés les essais de Tsutsumi, en supposant la résistance & la rupture
du béton en chargement statique égale @ 1 (la durée d'application de la charge,
jusqu'a la rupture, étant égale a4 t = 100 secondes), elle varie de 1.17 & 1.30
pour un temps de rupture égal & t = 1 sec., et de 1.30 & 1.56 pour t = 0.03 sec.
temps de rupture. La figure 23 montrent les courbes contraintes-

déformations obtenues par Tsutsumi. Pour ces essais S était de (19.1 a 28.1)x1§4.
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Les figures 22 et 25 représentent les résultats d'études effectuées par
d'autres chercheurs.
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Figure 24 - COURBES CONTRAINTE-DEFORMATION
de DIFFERENTS TYPES de BETON pour DIFFEREN-

TES VITESSES de MISE en DEFORMATION. (6)
Sources - Watstein 1853 ; Watstein and Bo-

resi 1852.
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Figure 25 - VARIATION du MODULE d'ELASTICITE
du BETON avec la VITESSE de CHARGEMENT ou la
VITESSE de MISE en DEFORMATION. (6)

Sources : 1. Hatano and Tsutsumi 1960 ;
2. Jones and Richart 1936 ;
3. Watstein 1853.

2.32 Module d'Elasticité Dynamique

Le module d'élasticité du béton sous chargement rapide est supérieur au mo-
dule d'8lasticité du méme béton en chargement lent. La différence entre le modu-
le dynamique et le module statique dépend, d'aprés les essais de Tsutsumi, des
dimensions et de 1a forme du spécimen, du type d'essais (de flexion, de compres-
sion ou de torsion) de 1'dge et de 1'agrégat du béton, de la magnitude du modu-
le . Wright (22) a &galement observé que les grandes é&prouvettes donnaient des
petites valeurs pour les modules statiques et dynamiques dues probablement,
d'aprés lui, au compactage et au gradient de 1'humidité.

Quant a4 1'effet de mode de vibration, d'aprés 1'étude de Swamy (5 ) et
Rigby (5) le module dynamique du béton, en flexion, obtenu par la vibration
en flexion est nénédralement inférieur au module dynamique obtenu en vibration
longitudinale (figure 26) (pour un béton 4gé de 56 jours ou de 176 jours, la
différence a &té de 5§ % et de 8 %).
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Le tableau 1 résume 1'effet de la vitesse de déformation sur la résistance
du béton et de 1'acier d'aprés ACI (9.

Rapport de la Résistance/Ré&sistance Statique

VITESSE MOYENNE BETONS ACIERS
DE DEFORMATION Pésisitance & 1a Compression Limite Elastique
(mm/(mm) (sec)) (17.2 MPa) (44.8 MPa) (310, 352 et 393 MPa)

0.001 1.05 1.11 1.02-1.05

0.01 1.17 1.16 1,07-1.14

0.1 1.39 1.23 1.16-1.21

1.0 1.62 1.40 1.25-1.28

Tableau 1
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2.33 La Vitesse de D&formation des Matériaux sous Seisme

La vitesse de dé&formation créée par un séisme dans les structures dépend
de la période propre de la structure. Les structures courantes ont une période
de 0.1 a 1 seconde. Prenons un cas extréme ol la période est de 0.1 seconde.
Si 1'on suppose que la demande de ductilité dans la section considérée est gran-

de, on peut présenter la variation de contrainte dans une barre d'acier comme
sur la figure 27.
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Figure 27 - SCHEMATISATION de 1a VARIATION
de CONTRAINTE avec le TEMPS. (v

En se donnant comme limite &lastique de 1'acier 440 MPa, le module é&lastique
200 000 MPa et Te coefficient de ductilité de 5 nous aurons : o =5 Ty, T=0.1
sec. la déformation pour la limite &lastique €40 : 200 000 = 0.0022 et Ty =
0.1z i/14 = 007143 seec.

Ainsi la vitesse de déformation moyenne pendant 1'intervalle de temps Ty est
0.0022 : 0.07143 = 0.030 2.mm/mm/sec.

Comme cela est indiqué au tableau {/ cette vitesse de déformation peut

augmenter de fagon significative la résistance de 1'acier. Pour le béton, choisis-
sant la variation de Ta contrainte au cours du temps, comme sur la figure 27 .
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Pour un béton,avec le sommet dela courbe contrainte-déformation & 2 %. , on aura
T scmmet = 0.1/4 = 0.025 ; et la vitesse de déformation moyennne : 0.002/0.025 =
0.08 mm/mm/sec.

Cette vitesse de déformation peut augmenter d'aprés le tableau 1,la résis-
tance du béton est de 1'ordre de 20 %. D'aprés le diagramme (page 21 ) pour cette
vitesse, 1'augmentation du module &lastique serait de 1'ordre de 15 %.

2.4 CAPACITE d'AMORTISSEMENT, CARACTERISTIQUES d'AMORTISSEMENT des MATERIAUX
CIMENTEUX

Le béton est un matériau constitué de grains rigides avec une matrice moins
rigide. L'amortissement total d'un tel matériau dépend des propriétés physiques
et chimiques de chacun de ses constituants, des volumes d'eau et d'air du systé-
me et des caractéristiques des bornes d'interfaces entre les grains et la matrice.
Les effets des différents paramétres intervenant dans 1a capacité d'amortissement
du béton sont :

2.41 Effet du Rapport Eau/Ciment

L'augmentation du rapport eau/ciment augmente les propriétés d'amortissement
du béton, cette augmentation est grande pour le béton jeune, mais diminue avec
1'age du béton (figure 28), ceci pour différents modes de vibrations.
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Figure 28 - INFLUENCE de 1'AGE et du RAPPORT
EAU/CIMENT sur 1a CAPACITE d'AMORTISSEMENT du
BETON. (5)
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2.42 Effet de Séchace

Le séchage du béton diminue sa capacité d'amortissement d'aprés N. Swany -
G. Kigby. La perte d'humidité et par conséquent, la perte de la capacité d'amor-
tissement est plus grande pour un béton que pour le mortier correspondant d ce
béton, et cette perte est d'autant plus grande que le volume des agrégats est
plus grand. Ceci est attributé au rdle des vides sur la capacité d'amortissement.
L'augmentation de la capacité d'amortissement dueau retrait du béton est bien
plus petite que sa diminution due @ la perte de son humidité, par conséquent, le
séchage a une influence plus grande que les microfissures sur la capacité d'amor-

tissement du béton.

2.43 Influence du Tyne et du Volume des Agrégats

L'influence de 1'augmentation du volume d'agrégat sur la capacité d'amortis-
sement est montrée sur la figure 29. Une nlus grande quantité de sable diminue
1'amortissement, 1'augmentation du gros agrégat a le méme effet. I1 semble que
1'amortissement dans les matériaux cimenteux se produit plus dans la matrice
que dans Tes agréeats ou dans Tes interfaces matrice-agrégat.

3éton —_
. % de_ yplume . des agrégats
. [ e} + 70
mde | sets
t

o \,
A‘h
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2
i
CC)L 7 14 21 28

Figure 29 - VARIATION de la CAPACITE
d'AMORTISSEMENT avec le VOLUME des
AGREGATS.. (5)
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L influence de 12 taille et du type des agrégats

L'amortissement interfacial faisant partie de la capacité d'amortissement
du béton, des agrtgats ayant une grande surface spécifique apporteront une
augmentation supplémentaire d'amortissement. Pour la méme raison, pour un béton avec
des agrégats concassés_ on aura une capacité d'amortissement supérieure & celle
d'un béton avec des agrégats ronds et lisses.
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- " Sec = ===--
4OF ~ - 0/‘_'/
RS s—mae . ,
e Figure 30 - INFLUENCE du VOLUME de
\'\I-:_~J:\ AGREGATS sur la CAPACITE d' AMOR-
zor \'-ﬁj TISSEMENT du BETON. (5)

D'aprés les résultats d'essais, la capacité d'amortissement est 1a plus
grande en vibration longitudinale et elle est 1a plus petite en vibration en
torsion. (N. Swamy). Jones (21) a observé la méme quantité d'amortissement pour
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les trois modes de vibrations. Elvery (18)a trouvé que 1'amortissement ( dé-
sression Jogarithmique) en torsion est inférieur a 1'amortissement en vibration
longitudinale. La figure ci-dessous montre la relation entre les décroissements
logarithmiques en vibration longitudinale et la vibration transversale du béton.

I1 faut ajouter que la capacité d'amortissement diminue avec 1'augmentation du
module dynamique et aussi avec 1'augmentation de la résistance a la compression
du béton. La précision des valeurs d'amortissement a &té de 16 %.
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Figure 31 - COMPARAISON de 1'AMORTISSEMENT
du BETON en VIBRATION LONGITUDINALE ou en
VIBRATION en FLEXION. (5)

2.44 Nature du Mécanisme de 1'Amortissement des Matériaux Cimenteux

La nature de 1'amortissement des matériaux cimenteux est trés complexe.
Un amortissement purement visqueux est dépendant de la fréquence, alors q'un
amortissement purement solide est indépendant de celle-ci. Les résultats d'essais
ont montré que 1'amortissement des matériaux cimenteux est une combinaison com-
plexe des amortissements visqueux et solides et du frottement, dépendant de 1'hu-
midité et du volume des agrégats. [1 semble que 1'amortissement dans ce genre de
matériaux s'effectue plus dans 1a matrice que dans des agrégats et encore moins
dans des interfaces matrice-agrégats. Parfois, la dissipation d'énergie dans les
interfaces sous forme de frottement ou de propagation de fissures peut contribuer
d'une maniére importante, d la capacité d'amortissement des matdriaux cimenteux.
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I.  INTRODUCTION

Le béton est un matériau peu ductile car il posséde une résistance négligea-
ble 4 Ta traction. Son comportement sous une sollicitation cyclique non alternée
dépend essentiellement de son confinement par Tes armatures transversales dés
que la charge atteint le sommet de la courbe "charge-déformation monotone".

Par contre, le béton, combiné avec des armatures d'acier, ou "béton armé"
constitue un matériau composite satisfaisant au point de vue de la ductilité des
structures béton armé, griace au comportement ductile de 1'acier. L'interaction
de ces deux matériaux n'est cependant pas toujours parfaite. Lorsque 1'acier su-
bit des contraintes &levées, on peut voir apparaitre un glissement entre le bé-
ton et 1'acier ; en particulier, lorsqu'il s'agit d'une contrainte alternée répé-
tée.

Le béton armé présente également un comportement compiexe Torsqu'il est
soumis aux sollicitations cycliques.

Pour étudier le comportement des structures sous sollicitations de type sis-
mique, on s'intéresse en premier aucomportement des composants isolés des struc-
tures. Dans le cas des structures composées de portiques, il s'agit de : &léments
poutres, éléments poteaux, assemblages poutres-poteaux.

On peut toujours se demander si la connaissance des comportements individuels
des éléments d'une structure est suffisante pour comprendre le comportement de la
structure dans son ensemble.

Comme le remarquent Newmark etal. (14), 1a résistance d'un systéme, son amor-
tissement, son mode de rupture dans la plupart des caspeuventétre déduits & par-
tir des propriétés individuelles des &l1éments qui le composent.
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Néanmoins, 1'interaction complexe de ces &léments, qui dépend des paramétres
tel que le type et la direction de chargement, subsiste. Ces interactions doivent
étre prises en compte.

IT. DUCTILITE

L'aptitude d'une structure & préserver sa capacité de résistance au-deld de
sa limite élastique est trés importante en calcul sismique. Cette aptitude est
mesurée par la ductilité, qui peut &tre celle du matériau, d'un élément de la
structure ou de la structure méme.

Nous rappelons les définitions des différents facteurs de ductilité.

2.1 FACTEURS de DUCTILITE

Pour résister & un séisme de grande amplitude, une structure doit avoir
un comportement ductile. Pour 1'analyse sismique, la valeur de cette ductilité
doit é&tre connue. Dans ce but, i1 faut différencier au moins trois types de duc~-
tilitée .

La premiére de ces trois types est la ductilité du matériau lui-méme. Cette duc-
tilité peut étre définie comme le rapport de la déformation maximale £,s corres-
pondant & la contrainte maximale, sur la déformation €, correspondant & la 1i-
mite élastique. Ainsi le facteur de ductilité du matériau désigné par u_a pour
expression :
E
_ m
u - ——
€
€.
Y

La définition de ce facteur dans le cas de chargement monotone est sans am-
biguité, ce qui n'est pas le cas lorsqu'il s'agit de chargement cyclique. Dans
ce cas, e peut étre défini, soit comme la déformation maximale depuis 1'état ini-
tial, soit comme la déformation depuis le commencement d'un cycle, jusqu'd leur
niveau maximum (1z ). D'aprés Popov (1 ) la deuxieme définition semble &tre davan-
tage représentative de la ductilité d'un matériau sous chargement cyclique.
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la deuxiéme, pour &aluer le comnortement individuel des éléments structuraﬁx, on définit
le facteur de ductilité en rotation, Mg défini de la méme fagon que le Mo c'est-
i-dire comme le rapport de la rotation maximale d'un &lément 8, » sur 1a rotation
ey correspondant 3 la limite é&lastique des matériaux le composant : ey,

8
_n

Hg =
8
Yy

Pour 1'étude du chargement cyclique,comme dans le cas d' € @m ast Tla ro-
tation totale correspondant 3 un demi cycle de charge. Si un élément a des capacités
de rotation différentes dans les deux sens opposés, il aura des facteurs.de ductilité
My différents dans Tes deux sens. )

La capacité de rotation des é&iéments est un paramétre trés important non seu-
lement en calcul sismique, mais également en analyse plastique des structures pour
le chargement monotone. Cette capacité permet Ta redistribution des moments dans le
systéme.

la trotstime, finalement, laductilitéen dénlacement, définie oar le facteur de ductiliteé
en déplacement i soqvent employé en calcul sismique, est reliée au déplacement Mg
d'un point de la structure. us est également défini comme le rapport du déplacement
horizontal maximal 3 d'un niveau défini de Ta structure, sur le déplacement Gy cor-

m
respondant & la limite élastique.

Hs

O
2

Comme pour e, et 3, gﬂest défini par le déplacement maximal atteint pendant
un demi-cycle de charge.

On peut définir 57 commele déplacement correspondant au moment o0 la limite
élastique est atteinte pour la premiére fois dans une section quelconque de la struc-
ture. Une autre définition de 6y consiste en 1'examen de la relation charge-déplace-
de toute la structure et & noter le commencement de la déviation de comportement par
rapport & la partie élastique Tinéaire.
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Une troisiéme approche pour la détermination de 8y consiste & trouver 1'in-
tersection des asymptotes des parties élastiques et plastiques de 1a courbe charge-
déplacement. Les facteursde ductilité g en considérant 1'une des deux derniéres
approches, sont inférieurs a Mg défini par la premiére approche. C'est la deuxiéme
méthode qui est 1a plus souvent employée.

I1 reste des différences considérabales entre les trois facteurs de ductilité
précédemment définis, et on ne doit pas les confondre. Chacun d'eux a son importance
et sa signification. Le facteur de ductilité de matériau Heo cargctérise les pro-
priétés mécaniques des matériaux. Un M élevé indique un matériau ductile, un M
faible un matériau fragile.

Le facteur de ductilité de rotation Mg représente la performance d'un &lément
ou d'un joint de la structure. Une structure ne peut pas avoir un comportement ductile
si les valeurs de ug pour ses éléments et ses joints sont insuffisants pour redistri-
buer les moments internes. Finalement, le facteur de ductilité en déplacement My four-
ni un indice pour le comportement global de la structure, c'est-d-drie 1'aptitude de
la structure & se déformer avec la sécurité au-deld de la limite élastique. La rela-
tion entre ces trois facteurs peut étre représentée sous la forme :

> 2
H ue,ué

Pour les éléments dont la profondeur par rapport a la longueur est grande,
comme pour un mur de contreventement en béton armé, 1'expérience montre (d'aprés Po-
pov) que Mg peut étre égaie a Mg Cependant, pour les poutres et poteaux ayant les
proportions habituelles, le rapport de uﬁ/u(5 dépasse 1'unité. Pour ces éléments,
i1 est souhaitable d'avoir ce rapport de 1'ordre de 1.5 (13).

I11. COMPORTEMENT CYCLIQUE DU BETON ARME

Les structures en béton armé au cours d'un séisme violent ont un comportement
non linéaire non &lastique. Un tel comportement peut &tre schématisé par un diagram-
me hystérétique de Force-Déplacement sous chargemement cyclique alterné. L'évaluation
et la connaissance de tels diagrammes et leur modélisation mathématique est une tache
difficile en calcul sismique.
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Nous passons en revue les &tudes expérimentales et théoriques du compor-
tement cyclique des éléments structuraux, d'une console simple & un systéme com-
plexe, effectuées dans différents laboratoires.

3.1 LES ELEMENTS de POUTRES

Pour obienir des informations sur la résistance, la ductilité, la capacité
d'absorption et de dissipation d'énergie et le mécanisme de dégradation de rigi-
dité et de rupture, nous pouvons citer les travaux de Popov et Bertero (7 ).

Essais de Popov et Bertero :

Cette &tude comporte 1'examen d'une série de console.

Les consoles Atudiées représentent & 1'échelle 1/2 la moitié des poutres
courantes dans les structures (figure 1 ). Elles ont une sections rectangulaire
avec la méme quantité d'acier en haut de la section gu'en bas de la section pour
une série (R6, R5) et avec un rapport de quantité d'acier Bas de la section/ Haut
de la section = 1/2 pour la série R3.

-
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Figure 1 - DIMENSIONS et FERRAILLAGES des CORPS d'EPREUVE.
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Les figures 2, 3 et 4 représentent les cycles charges-déplacements pour

consoles R3, R5 et R6.

5
T

- R 3

S
T

Force en téte

\!\L'\M\x
.

|
3

Dépiacement en
téte

ol
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Figure 3 - DIAGRAMME pour CONSOLE RS
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Figure 4 - DIAGRAMME pour CONSOLE R6

La comparaison des deux diagrammes (2) et (4) montre 1'influence de Ta
quantité d'acier dans la section.

La comparaison des deux diagrammes (3) et (4) met en &vidence 1'influence
du cisaillement dans 1a section critique, sur le comportement de T1a poutre. Cette
différence est plus prononcée pour quelques cycles sur les diagrammes (5a) et (5b).
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FigureS5a - DIAGRAMME pour CONSOLE R5
(Cisaillement considérable)
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Figure 5b - DIAGRAMME pour CONSOLE R6
(Cisaillement peu Important).

Les diagrammes (6a) et (6b) représentent le déplacement total ainsi que les
déplacements dus aux différents phénoménes, respectivement pour la console (R6)

avec 1'influence négligeable du cisaillement et la console (RS) ol 1'influence du
cisaillement est considérable.
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Figure 6b - CONTRIBUTION de DIFFERENTS
DEPLACEMENTS au DEPLACEMENT TOTAL.

On peut éviter la déformation due au cisaillement, avec une disposition
d'armature judicieusement choisie. Les résultats d'essais sur deux poutres con-
soles de méme dimension, 1'une ferraillée normalement, 1'autre spécialement pour
1'effort tranchant, sont présentés sur les figures 7a & 7b qui montrent la dif-
férence de leur comportement.
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Poutre R3 ferraillée normalement

Figure7a - (a) POUTRE R3 FERRAILLEE MCRMALEMENT,
(b) Les BOUCLES d'HYSTERESIS.
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Figure 7t -(a) POUTRE R3 FERRAILLEE SPECIALEMENT,
pour 1'EFFORT TRANCHANT,

(b) Les BOUCLES d'HYSTERESIS.

RESULTATS des ESSAIS

Des résultats d'essais effectués sur les poutres consoles soumises aux
chargements cycliques alternés, nous pourrons retenir les observations suivantes :

A. Le comportement des poutres est non-linéaire dés que la charge dépasse la 1i-
mite de fissuration du béton. L'aire des boucles d'hystérésis et par conséquent,
la capacité d'absorption et de dissipation d'énergie croit au fur et & mesure
que la charge augmente. Ce phénoméne est plus accentué pour les sections symé-
triquement armeées.

B. La dégradation de la rigidité est due, principalement, & la fissuration du bé-
ton. L'effet Bauschinger, la détérioration de 1'adhérence acier-béton, ainsi
que le cisaillement dans la section critique, amplifient cette détérioration.
Les boucles d'hystérésis sont stables pour une amplitude donnée da la charge
(ou de la déformation). Une augmentation du niveau de la charge entraine une
dégradation suppiémentaire de la rigidité. Les boucles d'hystérésis se stabi-
1isent pour les cycles de charge de la nouvelle amplitude. L'allure de ces
boucles est différente (plus pincée) si le cisailliement est important.
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C. La dégradation de la résistance est peu importante.

3.2 Les ELEMENTS de POTEAUX

Le comportement des poteaux sous chargement cyclique alterné a été étudié
expérimentalement dans différents laboratoires. La différence entre les é&1éments
poutres et poteaux est 1'existence de 1'effort normal pour ces derniers. Ainsi,
le taux de 1'effort normal est un paremétre important & considérer et 3§ faire va-
rier dans les essais.Parmi les études les plus récentes dans ce domaine, nous ci-
terons celles effectuées 3 Saint-Rémy-lés-Chevreuse, au C.E.B.T.P. (11) et celles
effectuées par W. D. Gill Park et Priestky (8 ) aux U.S.A.

Les Essais Effectués au C.E.B.T.P.

Des travaux faits au Service d'Etude des Structures du C.E.B.T.P. & Saint-
Rémy-1és-Chevreuse, présentés ici, portent sur 1'é@tude de poteaux en béton armé
sous sollicitations cycliques. En plus de cycles de flexion alternée, 1'effet
d'une force de compression a été étudieé.

Chacun des poteaux essayés avait pour dimensions 200 mm de Targe, 250 mm de
haut, 2 700 mm de long, avec deux axes transversaux d'appui espacés de 2 500 mm.
[1s &taient tous armés longitudinalement par 4 aciers Tor de 14 mm de diamétre.
_L'armature transversale é&tait formée de cadres en acier doux de 6 mm de diamétre,
d'espacement variable (50, 100 ou 150 mm). Une partie des piéces essayées avait
un recouvrement normal d'environ 25 mm (les aciers longitudinaux &taient alors
placés & des entreaxes de 130 x 180 mm) et une autre partie avait des cadres
affleurant la surface du béton (les aciers longitudinaux &taient alors placés
d des distances entre axes de I70 et 220 mm) (figure 8).
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Figure 8 - COUPES TRANSVERSALES des CORPS
d'EPREUVE.

Méthode d'Essai

Le montage d'essai est représenté sur la figure 9. Aprés la mise en place
de 1a poutre, on a appliqué la force normale horizontale, dont 1'intensité (me-
surée @ 1'aide d'un dynamométre) était maintenue constante pendant la suite de
1'essai. Deux niveaux de charge normale ont &té ainsi réalisés : 440 KN et 221 KN
(soit 8,8 MPa et 4,4 MPa de compression). On réalisait ensuite dix cycles de char-
gement alternés entre deux forces limites de sens opposé et égales en valeur abso-
lue. La valeur de la force transversale maximum Pc de chaque cycle représentait
une fraction importante de la charge transversale ultime pouvant &tre supportée
par la piéce (tableau 1).

Aprés la réalisation des dix cycles a forces maximaies 1imitées, on procé-
dait @ un chargement de déformation contré6lée jusqu'a 1‘'épuisement compiet de la
résistance de la piéce.

La fléche au milieu de la poutre enregistrée en continu en fonction de la
charge, directement sur table tracante, pendant 1'essai est présentée sur la
figure Da pour quelques poteaux. La figure I0b montre la relation "moment cour-
bure" correspondant aux cycles de charge sur le poteau KT1.
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Force transver.
Corps Recouvrement | Espacement Force Normale maximum Mode de
d'Epreuve béton cadres mm N K Newtons Cycle Pc d rupt. | rupture
- KN . Pu KN finale
KT 1 normal 50 221 79 98 Acier
KT 2 normal 50 441 79 125 acier
KT 3 nul 50 221 99 108 acier
KT 4 nul 50 441 99 131 acier
KT 5 normal 150 441 79 120 béton
KT 6 normal 150 221 78 93 acier
KT 7 nul 150 441 98 125 béton
KT 8 nul 150 221 98 98 A+38
KT 9 hul 100 441 98 120 béton
TABLEAU -~ 1
Chevét.ro
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Résultats d'Essais
La courbe momentcour bure enregistrée pendant 1'essai montrait une stabilisa-
tion des cycles ; aprés le premier cycle, qui était plus large que les autres,
montrant une dépense d'énergie initiale plus forte. Les cycles n® 2 & 10 étaient
étroits et presque superposables (figure Db). Des Tissures de flexions apparais-
saient au cours du premier cycle et s‘ouvraient au cours des cycles successifs
sans modification notable de leur aspect.

L'influence de 1'espacement des cadres est nette, dans le cas de la force de
compression la plus élevée, sur le mode de rupture final et sur 1'énergie de
destruction.

Conclusion
Les essais en flexion composée sur des poteaux en béton armé, avec divers
espacements de cadres et divers recouvrements de béton sur la cage d'armatures,
ont mis en évidence 1'influence de 1'espacement des cadres sur la forme de la
rupture finale et sur la courbe “charge-flaché' au-deld du moment résistant maximum.

La destruction par épuisement de la résistance du béton en compressién a éta
obtenue par la compression la plus élevée et des espacements de cadres de 100 ou
150 mm. Les valeurs les plus basses de destruction totale correspondant 3 des es-
pacements de 150 mm combinés avec la compression la plus élevée.

Au cours des dix cycles successifs de chargement faits au début de chaque
essai, on a constaté une fissuration sur les deux cotés tendus successivement
par la flexion, avec une dépense d'énergie d'autant plus importante que Ta solli-
citation était &levée au cours du premier cycle. La fissuration n'évoluait prati-
quement plus au cours des neuf cycles suivants, pendant lesqueis 1'amplitude de
la déformation croissait lentement.
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Les Essais de Park

Les spécimens choisis pour cette étude sont les &léments poteaux de sections
carrées dont les dimensions -et les ferraillages sont présentés sur les figures lla
et 11b. A

. 600 , l 500 .
i i ‘

1 300 |
%

1.300

>
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[
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v 950 y
T |
3 g
i i Figure 11 (a)
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Deux types d'aciers transversaux ont été utlisés, le type 1 pour les spéci-
mens un et deux, et le type 2 pour les spécimens trois et quatre (figure 12)
1

?ﬁiﬁw
QX ) o%ﬁgjl

Pour ler et 2&me Spécimens Pour 3&me et 4&me Spécimens

6 T§ g 9
oXie)

Figure 12- COUPES  TRANSVERSALES

Le glissement des armatures longitudinales &tait empéché (figure 13).

JOY F @Y

t | e | 4

Figure 13 - ARRET des ARMATURES LONGITUDINALES

Les taux de 1'effort normal dans les quatre spécimens étaient respectivement

de 0.26, 0.25, 0.4?7 et 0.60 c'C.B (B section).
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METHODE d'ESSAI

Le montage d'essai, ainsi que le mode de chargement sont représentés sur
la figure 14,
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Figure 14 - MONTAGE d'ESSAL

Quant & la charge cyclique horizontale, le diagramme 15 en représente
Tes séquences et les amplitudes.

Facteur de ductilité en déplaocement
~)
u o
’>
——
i

Figure 15 - SEQUENCES de la CHARGE HORIZONTALE.

Les quatre spécimens ont &té instrumentés afin d'obtenir les relations
moment-courbure et charge-déplacement, ainsi que les contraintes dans les arma-
tures longitudinales et transversales aussi bien que dans le béton.
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RESULTATS des ESSAIS

Les figures 16 & 23 représentent les cycles d'hystérésis en charge-déplace-
ment ou moment-courbure, pour les quatre spécimens.
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Figure 17 - "Charge-Déplacement" ler Spécimen
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Les observations générales sur ces diagrammes sont les mémes que celles
données pour les éléments poutres. L'augmentation du niveau de charge est accom-
pagnée par un &largissement des boucies d'hystérésis et par conséquent, par une
majoration de capacité de dissipation et d'absorption de 1'énergie.

Pour les faibles niveaux de 1'effort normay la demande de ductilité est
grande. Le facteur de ductilité en rotation pour le spécimen avec un effort nor-
mal de 0.214 f'C.B est de 21, ce facteur est de 6 si 1'effort normal est de
0,6 f'C.B. (figures 19 et 22). Ce phénoméne peut étre trés préoccupant en calcul
sismique pour les poteaux qui subissent un déchargement au cours du séisme.

Le courbes d'hystérésis sont de moins en moins pincées, pour des valeurs crois-
santes de 1'effort normal.

Les diagrammes 24 et 25 représentent la répartition de la ductilité (u.)

dans les armatures le long du spécimen 1 ( Pe = 0.26 fé.B) pour les différentes
valeurs de ductilité de déplacement (ué).
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Figure 24 - Déformation de 1'Armature - ler Spécimen - Chargement Alterné
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OBSERVATLONS

Les &1éments poteaux présentent donc ies mémes caractéristiques que les
&léments poutres.

De plus, 1'influence de 1'effort normal sur la demande de ductilité, spéci-
fique aux poteaux, est & prendre en compte dans le calcul sismique.

3.3 L'ASSEMBLAGE POUTRES-POTEAUX

Le comportement d'un assemblage (poutres-poteaux) dépend essentiellement
de Ta géométrie, du confinement du béton, de la résistance au cisaillement et au
glissement de 1'assemblage.

En calcul sismique des portiques ductiles en béton armé, il est généralement
conseillé de dimensionner ces portiques de telle fagon que, sous sollicitation
sismique, les poutres se plastifient les premiéres. Pour les essais en laboratoire,
cette régle est souvent respectée. Nous rapportons les résultats de deux séries
d'essais effectuds par Popov, Bertero (7) et Uzumeri (4) dans ce domaine :
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Essais de Popov et Bertero

Cette étude porte sur un noeud d'une structure courante.

Le premier modéle est une réduction a 1'échelle 1/2 d'un noeud de troisiéme
étage d'un portique & vingt &tages. La figure 26 représente le modéle et les di-
mensions des sections aussi bien que leur ferraillage.
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Figure 26 - ASSEMBLAGE POUTRE-POTEAU

Méthode d'Essai

Sur la figure 27, les modes de chargement vertical et de chargement horizon-
tal cyclique sont représentés. Les séquences de la charge cyclique figurent sur le
diagramme 28.
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RESULTATS des ESSAIS

Les diagrammes charge horizontale-déplacement pour les cycles de charges
sont présentés sur les figures 28 et 29.

avec
3(IN) (p - 6)

Figure 28 Figure 29

La différence entre ces deux diagrammes est due & 1'effet de (p - 5). Cet
effet agit en particulier sur la dégradationde la rigidité. Son influence sur la
dégradation de la résistance est &galement considérable. En empéchant la détério-
ration de 1'adhérence acier-béton et par conséquent, le glissement des armatures,
on peut obtenir d'excellentes boucles d'hystérésis.

Les Essais de Uzumeri

Les essais de Uzumeri consistent en 1'@tude d'un assemblage composé d'une
poutre et d'un poteau.

B Rl L R e e = = = R P =~ =t T

La forme et les dimensions des modéles choisis sont présentés sur la figure
30. Dans cet assemblage, Ta plastification est prévue dans la poutre, ainsi le
poteau, tout le long du chargement aura un comportement &lastique.
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RESULTATS des ESSAIS

Un diagramme représentant les diagrammes obtenus par cette étude est donné
sur la figure 31.
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Figure 31 ~ DIAGRAMME CHARGE-DEFQRMATION

Ce diagramme comme dans le cas précédent confirme 1'importante dégradation
de la rigidité pendant le cyclage. Pour un cycle de charge moins élevé que le pré-
Cédent, ou pour deux cycles de méme niveau, les boucles d'hystérésis sont stables.
Par contre un cycle de charge d'un niveau plus élevé entraine une dégradation sup-
plémentaire et par conséquent modifie la boucle d'hystérésis. La dégradation de Ta
résistance est peu considérable, de plus, elle est indépendante de 1'histoire de
chargement, alros que 1'ampleur de la dégradation de la rigidité dépend sensible-
ment de 1'histoire de chargement. Les conclusions tirées des essais des é&léments
poutres ainsi que des &léments poteaux concernant le comportement cyciique sont
également valables pour les assemblages de ces é&léments.
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Les boucles d'hystérésis se stabilisent pour les cycles de nouvelle ampli-
tude. L'allure de ces boucles est différente (plus pincée) si le cisaillement est
important.

Pour les poteaux, lorsque 1'effort normal décroit, la demande de ductilité
pour le méme chargemen= latéral, augmente. Ce phénoméne est & considérer en cal-
cul séismique pour des poteaux qui subissent un déchargement au cours des séismes.

IV, CONCLUSIONS
De ce chapitre nous tirons les conclusions suivantes :

1. Le comportement des &léments structuraux en b&ton armé est non linéaire

dés que la charge dépasse la limite de fissuration du béton et ce & cause de la
fissuration du béton. La non linéarité du comportement est due également & la
détérioration de 1'adhérence acier-béton, par conséquent, au glissement des arma-
tures d'acier, pour de fortes sollicitations.

2. L'aire des boucles 2'hystérésis, mesure de dissipation et d'absorption de
1'énergie, croit au fur et @ mesure que la charge augmente. Ce phénoméne est plus
accentué pour les sections symétriquement armées.

3. Au cours du cyclage, la rigidité se dégrade. Cette dégradation est due princi-
palement & 1a fissurazion du béton en traction. L'effet Bauschinger, la détermina-
tion de 1'adhérence acier-béton, ainsi que le cisaillement dans la section critique,
amplifient la dégradation. La dégradation de la rigidité est trés sensible a 1'his-
toire du chargement.

4. Les cycles de charge ainsi que 1'histoire de chargement entrainent une dégra-
dation de la résistance qui est négligeable.

5. Les boucles d'hystérésis sont stables pour une ampiitude donnée de la charge
(ou déformation) ains® que pour un cycle de charge d‘un niveau moins &ievé. Une
augmentation de niveau de la charge entraine une dégradation supplémentaire de
1a rigidité.
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[. INTRODUCTION

1.1 ETAT des RECHERCHES PRECEDENTES

Des recherches importantes concernant la réponse des structures en béton
armé soumises aux excitations du type $éismique ont été effectuées depuis une
vingtaine d'années. On y trouve principalement des essais statiques monotones
ou cycliques et des essais en vibration forcés.

Un résumé des recherches concernant les portiques en béton armé est nré-
senté ci-apras. (9)

1.11 Essais Statiques

Bertero et !aclune (1964) ont étudié cing portiques simples SOus
chargement nhorizontal monotone et alterné. !falgré les précautions prises con-
cernant 1'ancrage des armatures aux joints, la rigidité des vortiques avait
consicérablement diminué au cours des essais et au fur et d& mesure que 1'on
observait 1'endommagement des portigues.

Moyam et al. (1966) ont étudié douze portiques simples en bé&ton armé, en
faisant varier le ferraillage. Différents types de rupture ont été observés.

deaufait et Williams (1968) : Sept portiques simples en béton armé & échel-
le 1/4. Différentes formes de ferraillage dans les joints ont &té envisagées et
1'influence du ferraillage sur la ductilité a été étudiée.

Sanbis et White (1969) : Vingt portiques simples”sous chargement vertical
et horizontal alterné. On a rapporté une forte diminution de la rigidité.

Tani (1970) : Des portiques simples & échelle réduite (contreventé ou pas).
La diminution de la rigidité du portique, 1'influence de 1'effort normal sur le
mode de rupture et la forme des courbes d'hystérésis ont é&té &tudiées.
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1.12 Essais Dynamiques

Eisenberg (1966) a étudié des portiques & trois &tages a échelle 1/4 au
Central Research Institute of Building Structures, (U.R.S.S.) sur une table vi-
brante de 50 tonnes.

La modification considérable de la rigidité et de 1'amortissement a été
observée. La fréquence propre (la premiére) a diminuée d'une facteur 2.5 a 4.

Des portiques d'un étage et d'une travée ont &té soumis par Shiger et
Ogawa (1966) & des vibrations suffisamment fortes pour entrainer la plastifica-
tion du systéme, sur une table vibrante. Les boucles d'hystérésis ont &té déter-
minées et comparées avec celles obtenues pendant les essais statiques avant et
aprés les essais dynamiques. Les boucles d'hystérésis obtenues en vibration
etaient semblables & celles en chargement statique effectuées aprés la vibration.
La dégradation de la rigidité avec 1'amplitude de la vibration a &té observée.
Cette dégradation ne progresse pas au cours de cyclage de méme amplitude.

Shibada et al. (1970) ont é&tudié la réponse d'un portique & un étage et &
une travée dissymdtrique spatiale, soumis d& un mouvement sinusoidal, sur une
table vibrante. La réponse en torsion du portique &tait le principal objet de
cette &tude. Les caractéristiques de torsion de ce portique ont &té modifiées
en fonction de la variation de la distribution de la rigidité et de la résis-
tance.

Shina et Al. (1970) ont étudié des portiques 3 un ou deux &tages et a une
travée, soumis aux vibrations sinusoidales pour évaluer 1'influence de 1'ampli-
tude et de la fréquence du mouvement sur le facteur d'amortissement. I1 a été
observé que le facteur d'amortissement varie avec le chancement de 1'amplitude
de la vibration mais pas avec sa fréquence. La rigidité varie d'une fagon signi-
ficative avec 1'amplitude du déplacement.

Guikan et Sozen (1971) ont testé des portiques & un étage et une travée
(& échelle 1/4 ou 1/8) sous chargement horizontal statique alterné, et soit sous
vibration sinusoidale, soit sous mouvements du type séismique (E1 Centra N-S,
1940) (Taft N-E, 1952). Les deux types d'essais dynamiques ont montré la dégra-
dation de la rigidité et par conséquent, 1a diminution de la fréquence propre
de la structure.
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Pour un niveau constant de 1'accélération de base et pendant plusieurs
essais, la réponse en accélération montre une 1égére diminution, simultanément
la réponse en déplacement croit 1égérement. Ces essais dynamiques ont &té réa-
1isés sur une table vibrante (I1linois).

Otani et Soren (1972) ont étudié des portiques & trois étages et une travée
sous mouvements séismiques (E1 Centro et Taft). Chaque essai comporte quatre 4
six séismes de niveau croissant, avec une accélération maximale allant de 2.1g
a 3.4g. Des dommages importants, dus & la flexion et/ou d 1'effort axial sont
apparus 4 la base des poteaux du premier étage.

Le cisaillement n'a pas eu d'effets conséquents. Les valeurs correspondant
d 1'effondrement de ces portiques, calculées par une modélisation &lasto-plasti-
que, ont été largement dénassées pendant ces essais : le cisaillement & Ta base
par un coefficient de 1.7, et le moment de renversement par un coefficient de 1.8
Le déplacement maximal du premier &tage, mesuré a é&té dix fois plus important \
que le déplacement calculé par un modéle & rupture. Une différence entre les va-
leurs mesurées et calculées de la rigidité initiale ainsi qu'une diminution de
1a rigidité aux cours des essais a été remarquée. La fréquence initiale mesurée
édtait ded0 % de celle calculée. A la fin des essais, la fréquence représentait
25 % de sa valeur initiale.

Diaconn et al. (1973) : Essais des modéles a &chelle 1/4 d'un portique &
dix étages d'un immeuble construit avec des panneéux préfabriqués, assemblés sur
place, et avec des dalles, des murs de contreventement et des poteaux. On a réa-
1isé des essais dynamiques de type séismique,ainsi que des essais statiques, dans
le domaine &lastique et élastoplastique. Les résultats principaux obtenus étaient
la variation de la fréquence et du.facteur d'amortissement de 6.67 Hz et 0.03
au début d'essai & 3.33 Hz et 0.09 d la fin de la premiére étape. Puis la struc-
ture a &té réparée avec une fréquence de 4.35 Hz et un facteur d'amortissement
de 0.08. Aprés un essai de niveau élévé, la fréquence était de 1.72 Hz. I1 a &té
rapporté que la variation de la rigidité le long de la structure a produit, dans

=

les &tages supérieurs, un cisaillement comparable & celui du premier étage.

Ross (1974) : Essais statiques et dynamiques des portiques & deux é&tages et
une travée. Les essais statiques permettant de dé&terminer la rigidité latérale
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ont montré des valeurs inférieures & celles prévues théoriquement. Les essais
dynamiques étaient du type des vibrations sinusoidales, cré€s au niveau du
premier étage. Ces essais ont montré également la diminution de la fréquence
et 1'augmentation du facteur d'amortissement.

Chen, Zarnecki et Scholl (1974) : Essai d'un portique & quatre &tages &
échelle 1. sous des vibrations deniveaux destructifs. La vibration est créée par
un générateur placé au troisiéme ou au quatriéme étage. Avant d'exercer les vi-
brations de haut niveau, i1 a été créé des vibrations engendrant des forces laté-
rales inférieures & celles correspondant & la limite élastique de la structure .
Pendant ces mouvements (structure & comportement linéaire), la fréquence fonda-
mentale a bajssé de 23 %. Pour des mouvements créant une force supérieure a la
limite élastique de la structure, cette diminution était de 77 %. Ces chutes de
fréquences &taient accompagnées par une augmentation du facteur d'amortissement,
de 30 % et de 80 % respectivement.

A.H. Chawdhury et R.N. White : Essai de deux portiques atrois étages et
deux travées, sous chargement horizontal monotone et pour le deuxiéme un char-
gement horizontal cyclique alterné. La diminution de la rigidité dans les deux
cas, pour un niveau de charge inférieur a 80 % de l1a charge ultime, est la méme.
Pour un niveau de charge plus élevé, le chargement cyclique entraine une plus
grande dégradation de la rigidite.

P. Hidalgo et R.W. Clough : Essai statique et sé&ismiGuedes portiques &
deux étages et & une travée. Les essais séismiques effectués sur la table vibrante
simulant les séismes d'El Centro et Taft. Nous étudierons en détail ces essais
et les résultats obtenus au chapitre VI ; ainsi que ceux rapportés ci-dessous.

S. Otani et M.A. Sozen : Essaisséismiques sur la table vibrante des porti-
ques a trois étages et une travée, a &chelle réduite.
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Un grand nombre d'essais dynamiques ont &té réalisé&s sur les immeubles
existants. Nous en citerons deux ci-dessous :

Le premier réalisé par Shiga et Al, (1973) concerne le "Civil Enginering
and Architecture Department Building", un batiment de neuf &tages d& 1'Universi-
té de Tokoyu. Les propriétés dynamiques de ce batiment ont été déterminées par
la mesure des vibrations propres ou i 1'aide des enregistrements au cours d'un
séisme. Les vibrations sont réalisées par 1'intermédiaire d'un excitateur placé
sur le toit, pendant une période de trois ans. L'enregistrement séismique a eu
lieu pendant le séisme de 1969. Le principal résuitat de cette vibration est
que la fréquence de la structure diminue avec 1'dge. Pendant Te séisme, la di-

minution de la fréquence est fonction de 1'intensité du séisme.

Le deuxiéme cas rapporté par Iemura et Jennings (1973) concerne 1'étude du
"Millikan Library", un bitiment de neuf étages d& 1'Institut de San Fernando de
Californie, pendant le séisme de San Fernando en Février 1971. A 1'aide des en-
registrements obtenus au niveau de la fondation et du toit pendant le séisme, et
par des essais de vibrations effectués avant et aprés le séisme, on a découvert
que la fréquence propre a diminué de 1.52 Hz d la fin de la construction de
1'immeublie (1966) & 1.00 HZ au cours du séisme.

La vibration de la structure quelques jours aprés le séisme a donné une
fréquence égale 3 1.25 Hz, vingt deux mois plus tard, la valeur mesurée de la
fréquence était de 1.37 H, .

De ces quelques exemples, nous pouvons tirer les conclusions suivantes :

- la fréquence de la structure sous sollicitations dynamiques, et par con-
séquent la rigidité, diminue & cause de la fissuration et de la détérioration de
1'adhérence entre 1'acier et le béton,

- T'amortissement de Ta structure augmente lorsqu'lle subit des dégdts,

- une meilleure capacité d‘absorption et de dissipation de 1'énergie des
structures en béton armé peut étre obtenue par un ferraillage judicieusement choi-

si.

La différence entre les valeurs de la rigidité, calculées et mesurées, et
les problémes concernant la prédiction de la résistance ultime des structures
par une analyse statique en utilisant un modéle élasto-plastique, sont d'autres
résultats impor;ants de ce type d'eséais.
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1.2 OBJECTIF du PROGRAMME de RECHERCHE

Les essais veritablement représentatifs du séisme, donc sur table vibrante,
étant peu nombreux, le CEA et 1'EDF ont décidé de réaliser un programme de re-
cherche fondamental dans le triple but suivant :

- Obtenir des informations sur le comportement dynamique des structures en
béton armé d'une part, et des corrélations qui existent entre le comportement
statique et dynamique de telles structures d'autre part,

- Obtenir des réponses dynamiques (de type sé&smique), qui peuvent servir
pour vérifier la valadité des modéles mathématiques (des comportements des maté-
riaux) et les procédures analytiques employées pour le calcul dynamique,

- Et, finalement, d'une part développer un modéle de calcul dynamique non
linéaire qui permet d'étudier la réponse d'une structure au cours du temps,
d'autre part, élaborer une méthode de calcul approchée (statique équivalente)
qui tient compte du comportement réel des matériaux.

Dans ce but, deux séries d'études expérimentales ont &té entrenrises :

1. Des essais sur poteaux,
2. Des essais sur portiques.

Pour les deux séries d'études, deux types d'essais ont &té effectués :

1. Essais statiques,

Essais statiques : monotones, cycliques, cycliques alternés. Ils ont
été réalisés au C.E.B.T.P.

2. Essais dynamiques séismiques

Essais dynamiques, de type séismique, par reproduction des mouvements
séismiques sur table vibrante. Ils ont été réalisés sur table VESUVE au D.E.M.T.
du C.E.A.
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II. CARACTERISTIQUES DES STRUCTURES TESTEES - POTEAUX

2.1 CHOIX du MODELE

Le choix du type de poteau & tester a ét& guidé par les considé&rations
mentionnées en (1.2) et par les possibilités de la table vibrante VESUVE. Parmi
ces derniéreé : la charge est limitée d 15 000 daN et Tla force de vérin & 35 000
daN. Le systéme de pilotage permet de passer les fréquences comprises entre 0.1
et 200 Hz ou peut introduire un séisme de type classique en échelle de temps réelle
ou contractée.

Ces raisons ont conduit & choisir un poteau reproduisant & 1'échelle 1/3 un
poteau typique d'un bdtiment existant. Les spectres de réponse des séismes utili-
sés -Taft N-S et San Francisco N-S contractés d'un facteur 3 ou 4- ont fait choi-
sir une fréquence fondamentale de 1'ordre de 5 Hz pour la structure intacte.
Chaque poteau était encastré & sa base dans une fondation en béton armé de méme
nature, les armatures d'acier é&tant continues de 1a fondation au poteau. Le di-
mensionnement des poteaux a été fait conformément aux régles de construction

(CCBA 68).

Dans le tableau ci-aprés, nous donnons 1'indexation de ces piéces avec
leur mode de sollicitations et le lieu de 1'essai correspondant.

Indexation des Piéces Mode de Sollicitation Lieu de 1'Essai

Statique CES & Saint-Reémy
Statique "
Statique Alterné " "

[«
'
[es BN Wo N0 BN S O8]
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2.2 CONSTITUTION des POTEAUX

Chaque &lément est constitué par un poteau en béton armé de section carrée
(17 em x 17 cm) et de 1.44 m de hauteur, encastré dans une semelle en béton armé
de 70 cm x 70 cm et de 20 cm d'épaisseur.

Le ferraillage (représenté sur la figure 1 et sur la photographie n°® 1)
est constitué par :

- 12 aciers a haute adhérence TOR de 8 mm de diamétre ancrés totalement par

les boucles dans la semelle,

- 29 cadres en acier tréfilé de 4 mm de diamétre associés d des épingies en aciers
doux @ 2.4 mm placés tous les 5 centimétres sur la hauteur du poteau.

Le béton a &té réalisé avec soin pour respecter 1'échelle 1/3 dans la granu-
Tométrie, & partir de granulats. silico-calcaires de bassin de la Seine. La compo-
sition pondérale pour un métre cube est la suivante :

Constituants Poids (kg)
_—

Gravillon 5/8 (sec) 1005

Sable 0/5 (sec) 750

Ciment CPALC 325 375

Eau totale 205
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Figure 1 - DIMENSIONS et FERRAILLAGE des CORPS
d'EPREUVE.

2.3 CARACTERISTIQUES MECANIQUES des MATERIAUX

Les caractéristiques mécaniques de 1'acier et du béton utilisés pour la

construction des corps d'épreuve sont déterminées a partir des relations con-
traintes-déformations mesurées. Les valeurs obtenues pour différents matériaux
sont indiquées ci-dessous.

2.31 Aciers

Pour les aciers TOR § 8mm, on a effectué des essais & traction sur éprou-
vettes de 1 m de longueur pour déterminer :
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. le module d'@lasticité longitudinal,

. 1a limite conventionnelle d'&lasticité a 0.2 % d'allongement,
. la charge limite supportée par 1'éprouvette,

. la résistance a la traction,

. T'allongement en pourcentage aprés rupture.

Les résultats, moyenne sur trois éprouvettes, dont donnés pour les poteaux
JT 9 & JT 16 sur le tableau 1 . Pour les calculs, 1'idéalisation suivante (droi-
te hyperbole) a été adoptée :

ol < 7 o =Ea; e
(CR = 00)2

g » G o= ap-

o op = 26 + ERa . e
0

(oR - cP)

g < =g g = =g, +

0 R

o, est la Timite de proportionnalité linéaire, définie en fonction de 9q
et ap par

o =0, -63.25 Jaoz <5, (unités = kgb/cm’).

o] e

A0

GCR
Ce

..Cjé

Figure 2 - La LOI CONTRAINTE-DEFORMATION
des ACIERS ECROUIS.
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. Coefficient Limite . Résistance & Allongement
Indexation d' élasticité | d'élasticité Charge ultime la traction | aprés rupture
des pieces | de 1'acier i 0,2%

(bars) (bars) {en daN) (en bars) (en %)
JT 9 2 300 000 4 900 2 930 5 837 20,0
JT 10 2 200 000 4 700 2 902 5 781 19,0
JT 11 2 100 000 4 950 2 975 s 926 20,0
JT 12 2 200 000 5 100 3 007 5 989 20,0
JT 13 2 000 000 4 950 2 932 5 840 18,3
JT 14 2 100 000 4 650 2 892 5 760 17,5
JT 15 2 100 000 5 000 2 913 5 803 17,5
JT 16 2 200 000 4 950 2 958 5 893 20,0
Moyenne 2 150 000 4 900 2 939 5 854 19,0

Tableau 1 - CARACTERISTIQUES MECANIQUES des ACIERS T8.
2.32 Bétons

A 28 jours d'age et le jour méme de 1'essai les caractéristiques du béton
ont &té mesurées :
- résistance & la compression ¢'j par essai de compression normalisé sur trois
cylindres (diamétre 16 cm, hauteur 32 cm) ;
- résistance & la traction oj par essai de traction-fiexion normalisé sur trois
prismes (10 cm x 10 cm x 10 cm).

On a tracé également pour chaque essai de compression la relation contrai-
te-déformation qui a permis entre autre de déduire le module d'élasticité longi-
tudinal. Les résultats pour les poteaux JT 9 & JT 16 sont portéssur le tableau
Pour les calculs, nous avons utilisé soit la relation contrainte-déformation
en compression mesurée, soit la loi générale proposée par Sargin ( 2y figure 3
qui offre des possibilités intéressantes :

4 - _E‘.z
ke = + (ka -1) (eo)

1+ (ke = 2) ==+ ka ()7
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avec :
contrainte de compression dans le béton,

ag

=

déformation correspondante i cette contrainte,

14

kc, ka = deux paramétres, qui permettent d'avoir différents diagrammes.

Cette loi englobe en particulier les diagrammes paraboliques (kc =
que nous avons choisis.
Le sommet de la courbe se trouve a (cc, ao) avec e = 2% o

[ndexation | Age c'j I MPa Module d'flasticité

des piéces | (J) | MPa Sur orisme | Par ‘endage Ei (bars)
JT ¢ 226 | 48.3 3.8 3.3 342 300
JT 10 224 | 32.% 2.4 3.8 348 000
JT 11 221 | 50.7 3.8 3.8 330 Q00
JT 12 | 214 | 51.2 3.7 3.9 338 000
JT 13 209 | 52.3 4.0 3.7 318 000
JT 14 204 | =8.2 3.7 4.1 348 000
JT 15 205 | 51.9 3.6 3.9 313 000
JT 16 330 | 48.8 3.7 3.8 340 000

Moyennes - 51.8 3.7 38 334 000

Tableau 2 - CARACTERISTIQUES MECANIQUES des BETONS
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Figure 3 - LOI CONTRAINTE-DEFORMATION
du BETON en COMPRESSION.

Quant & la schématisation de la résistance & la traction du béton, comme
une section représente une certaine longueur d'élément, qui comportera plusieurs
fissures, i1 convient donc de Tui attribuer un comportement moyen représentatif
de 1'élément fissuré.

La fissuration étant caractérisée par le dépassement de la résistance a la
traction du béton, ce comportement moyen est déterminé d'aprés les observations
suivantes :

a) les déformations "moyennes" de la section sont continues au passage de
la fissuration,

b) & la plastification des aciers tendus, elles sont voisines de celles que
1'on calculerait en négligeant 1a résistance & la traction du béton.

Pour représenter ce comportement moyen, nous affecterons & 1'ensemble des
fibres de béton tendu d'une section, un module &lastique fictif Ebt variablie au
cours du chargement. La zone tendue aura donc une répartition de contrainte
triangulaire.
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Figure 4 ~ REPARTITION FICTIVE des CONTRAINTES
pour le BETON TENDU.

Sur Ta fibre la plus tendue, on a :
obt = Ebt ebt

Soit nq 1'allongement du béton tendu d& la fissuration, défini par :

np = cj/ Ebo

Gj étant la résistance d la traction du béton, et o 1'allongement limite cor-
respondant approximativement d& la plastification des armatures tendues.

Les conditions de raccordement imposent :

pour ¢e¢bt = - nq gbt = - ¢

(1}
o

pour ebt obt

2
Entre ces deux limites, différents modéles de comportement peuvent étre
adoptés ; on peut les caractériser par une loi de variation de gbt en fonc-
tion de e¢bt, comme suit : (3 )
( 222
abt = - o bt * o

(nz = nl)z
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Pour la relation contrainte-déformation moyenne, en traction du béton, la
schématisation suivante (chapitre V ) a &té adoptée dans les calculs :

Qa

-n, -

N

Figure -~ LOI CONTRAINTE~-DEFORMATION
ADOPTEE pour 1e BETON en TRACTION

111, DISPOSITIFS ET PROCEDURES D'ESSAIS STATIQUES
3.1 DISPOSITIFS de MISE en CHARGE

Les corps d'épreuve ont &té bridés sur laplate-forme des essais du CES I
d Saint-Rémy. Ils sont sollicités par un ou deux vérins hydrauliques AMSLER 10/5 t
qui agissent horizontalement sur les faces du poteau (le diamétre de la téte du
vérin est de 16 cm). Pour tous les essais la ligne d'action des forces a été ré-
glée & 126 cm de la plateforme soit & 104 cm de la face supérieure de la semelle.

Les difféerents dispositifs sont donnés sur la photographie3d .

Pendant les essais chaque poteau a été chargé verticalement en téte avec
une masse de pliomb de poids variable selon les essais, dont le centre de gravité
coincide avec la face supérieure du poteau, ceci afin de représenter 1'état de
contrainte axiale existant lors des essais dynamiques.




Photographie 3 - DISPOSITIFS de CHARGEMENT
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3.11 Essais Statiques Monotones

Pour les essais dits statiques, on a fait agir un seul vérin sur un cdté
du poteau.

Deux essais de ce type ont &té réalisés avec deux charges de plomb diffé-
rentes :

Indexation des Piéces Charge de Plomb (daN)
-t
JT 3 2 000
JT 4 6 000

Le programme de chargement a &té mené par paliers statiques successifs de
100 kg jusqu'd rupture avec retour & la charge de référence de 100 kg entre cha-
cun d'eux.

Les forces appliquées ont &té mesurées avec un dynamométre a pendule AMSLER.

3.12 Essais Cycliques Alternés

Pour ce deuxiéme mode de chargement nous sollicitons le corps d'épreuve
successivement avec les deux vérins hydrauliques dont les axes coincident, de
fagon & faire fléchir le poteau alternativement de part et d'autre de son axe
vertical.

Les vérins sont montés en opposition et sont alimentés par une servovalve

ce qui donne un montage dont 1'action mécanique est équivalente d& celle d'un
vérin d double effet.
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Quatre essais de ce type ont &té effectués :

Indexation des Piéces Charge de Piomb (daN)
JT 5
JT 6 6 000
JT 7 4 000
JT 8 2 000

3.2 DISPOSITIFS de MESURE

Au moment de la fabrication de chaque poteau, on a collé huit jauges type
FLA 6 de 6 mm de longueur sur quatre aciers longitudinaux T8 (les jauges é&tant
groupées deux par deux et diamétralement opposées). (Photographies n°® 2 et n® 4)

La position et 1'indexation de ces points de mesure sont données & la
figure 5.

3.21 Mesures pour Essais Statiques
Pour les deux essais statiques, nous avons également mesuré :

1. les fleches du poteau avec des capteurs de déplacement répartis sur
cing niveaux repérés par rapport @ leur distance & la face supérieure de la
semelle (25 - 50 - 75 - 104 et 144 cm). A chaque niveau deux points de mesure
distants horizontalement de 13 cm ont été posés.

2. Les déformations du béton sur les faces comprimées ou tendues du po-
teau avec des jauges type PL 30 ou des extensométres.

La position de tous ces points de mesure est donnée & la figure 5, la se- !
melle de chaque piéce é&tant aussi €quipée de capteurs pour contrdler tous mou-
vements relatifs éventuels avec la plateforme d'essai (décollement et glissement).
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3.22 Mesures pour Essais Cycliques Alternés
Le capteur de fléche utilisé est du type & variation de mutuelie induc-
tance (course nominale 100 mm, précision : 1/10 mm) utilisé sur des échel-

les intermédiaires amplifiées

20 mm pour les premiers cycles,

14+ 1+

50 mm pour les derniers cycles,
Les efforts sont mesurés de deux fagons :

1. & 1'aide de deux dynamométres a jauges TESTUT placés sur les tétes
des vérins, cdblés en opposition et alimentés par un pont unique d'extensomeé-
trie. On obtient ainsi directement 1a résultante géométrique de 1'effort
total sur le poteau. La précision sur les charges est en fait la précision de
1'étalonnage sur les presses du laboratoire, : 0,5 % sur 5 000 kg, soit I kg.

2. @ 1'aide d'un capteur de pression différentielle SEDEME dont chacune
des chambres est reliée & un verin. Connaissant la section des vérins, on
peut en déduire 1'effort résultant appliqué sur le poteau.

3.3 RESULTATS EXPERIMENTAUX
3.31 Essais Statiques

Les déformations relatives des aciers et des fléches (en mm) aux différen-
tes hauteurs ont &té mesurées ainsi que les déformations relatives du béton,
trouvées avec les jauges et les extensométres.

Les diagrammes de -1a figure 6 donnent pour les deux piéces (JT 3, JT 4)
1'évolution de la déformation relative du béton (mesurée avec 1'extensométre
n°® 4 placé & 15 cm de la face supérieure de la semelle) en fonction de la char-
ge horizontale P appliquée, enregistrée sur la table tragante.
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Au cours du chargement des fissures de flexion se sont développées, au
niveau des cadres, sur la face du poteau sollicitée par la téte du vérin.
A titre d'exemple, nous donnons sur la photographie 3 1'aspect de cette fis-

suration sur la piéce JT 4.

Les deux piéces se sont rompues en flexion avec rupture des aciers longi-

tudinaux. Les charges ultimes enregistrées sont :

T

REPERE des PIECES CHARGES ULTIMES (daN)
JT 3 2 260
JT 4 2 200

daN A Charge P

2000

—— /
77

Ps
Q

100

Charge P maximaje: ZZﬁOdaN

/

@®m= Ruptnre

v
d / Are aciere

Charge 1=2000 g

l

Face FST

comprimdée
—_—l =

-

. Compression *‘L -

0 S00 NGOG 1500 2000

Figure 5a ENREGISTREMENT "DEFORMATION RELATIVE/
CHARGE" sur 1'EXTENSOMETRE 4 PENDANT L'ESSAI JT 3.



DA ‘ Charge T
daN |
Charge P maximale = 2200 daf

2000 e—— Rupture des aciers

E'()TFAL' IT 4

15200
Charge =6000 Ky

Face I'S7T
comprimdce

oo ¢

/'r

4 Lo
L TYscem

06 : Cumipression ¢
u [ -

n 500 1000 1500 2000 2500 3n00 10°

YT

Figure 5D- ENREGISTREMENT “DEFORMATION RELATIVE/
CHARGE" sur 71'EXTENSOMETRE 4 PENDANT L'ESSAI JT 4.

3.32 Essais Cycliques Alternés

Les diagrammes enregistrés sur table tragante sont donnés sur la figure 6
pour une piéce avec les modalités de déformations imposées. Les déplacements
sur ces diagrammes sont exprimés en mm (en abscisse) et les charges correspon-
dantes en daN (en ordonnée).

La fissuration s'est développée sur chaque face sollicitée par un vérin
d'une maniére tout-a-fait analogue & celle des essais statiques. Nous donnons,
sur les photographies 5 et 6 différents aspects de ces fissures sur deux corps

d'épreuve.

Les piéces se sont rompues en flexion aprés application des charges maxi-
males de : (photographies n°® 7 et n° 8)

REPERE des PIECES CHARGE MAXIMALE (daN)
W
JT 5 2 155
JT 6 2 200
JT 7 2 120
JT 8 2 112




Photographie &
FISSURATION sous CHARGEMENT MONOTCNE

Photographie S

FISSURATION sous CHARGEI'ZNT CYCLIQUE
ALTERNE
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Photographie 5 = RUPTURE sous CHARGEMENT CYCLIQUE ALTERNE
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Photographie 7 - TUPTURE sous cEANGEMENT MONOTONE
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IV, DISPOSITIFS ET PROCEDURES D’ESSAIS SEISMIGUES

4.1 CARACTERISTIQUES TECHNIQUES de 1'INSTALLATION d'ESSAI SEISMIQUE
"VESUVE"

=

La pigce maftresse de 1'installation est une table vibrante & excitation
horizontale monoaxiale mue par un vérin é&lectrohydraulique. Ses caractéristi-
ques techniques et ses performances en font un outil remarquable pour 1'é&tude
en vraie grandeur de certains éléments de réacteur nucléaire, ainsi que pour

1'étude de maquettes d'ensembles plus importants & une échelle assez grande
pour permettre d'utiliser des lois de similditude valables (figure 7).

La table mesure 3,10 m x 3,10 m et peut supporter une masse de 20 T.
Réalisée en alliage 1éger (AG3) mécanosoudé, amortie, sa masse propre est de
4.2 T. Sa premiére fréquence de résonance est supérieure a 200 HZ

Son guidage horizontal est assuré par six paliers SOMAT (quatre en "V"
et deux en "T") équipés chacun de huit patins 3 rattrapage de jeu hydraulique
et dont Ta surface de glissement est revétue d'une fine pellicule de téflon
qui Teur confére un coefficient de frottement dynamique de 1'ordre de 0.03
a 0.05.

Le vérin hydraulique de "VESUVE" a une force maximale de 350 kN. Le dé-
placement maximal du vérin est de + 100 mm. Pour un spécimen présentant une
masse de 15 T, 1'ensemble table plus spécimen peut atteindre une accélération
maximale de 1.8 g.
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La servo-valve associée au vérin, d'un débit maximal de 625 1/mn autorise

une vitesse maximale de 1 ms™ >

LEGENDE

. Table

. Vérin Hydraulique

. lsolateur Wydraulique

. Servoevalve

. Palier ae guidage &
frottement sec

. Plaque de support et
e glissement

7. Massif ae réaction.

[ YR XY

o

Figure 7 - TABLE VIBRANTE "VESUVE"

Le pilotage de "VESUVE" est réalisé & partir d'une console de contrdle

commande analogique.
4.11 Caractéristiques Limites de l1a Table Vibrante "VESUVE"
Pour des fréquences inférieures @ 1 ou 2 Hz, la limitation apparait sur

le déplacement (course maximale). Au dessus, on a d'abord une Timitation en vi-
tesse (débit admissible dans la servo-valve) puis en force, ce qui correspond
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d une accélération maximale qui sera fonction de la masse du spécimen étudié.
(fiqure 8).

ANIVANNNANINAN

: —
K KN E=
4 ;/

Figure 8 - LIMITES d'UTILISATION de la TABLE
VIBRANTE “VESUVE", en DEPLACEMENT, en VITES-
SE et en ACCELERATION.

4.2 CHOIX des ACCELEROGRAMMES de MOUVEMENT de SOL

On a choisi pour les essais deux accé@lérogrammes de caractéristiques diffé-
rentes : il s'agit de TAFT NS (1952) d'une durée de 14 s et de fréquence centra-
le 2,5 Hz et SAN FRANCISCO NS (1957) d'une durée de 5,4 s et de fréquence cen-
trale 4 Hz. Pour simuler sur une maquette 3 1'dchelle 1/3 les effefs de séismes
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sur une structure a 1'échelle 1, 1'application des régles de la similitude
dynamique en 1'absence de pesanteur conduit & contracter le temps d'un fac-
teur 3 en conservant les vitesses. En fait, pour ce type d'essai d'&tude de
comportement et de validation de modéie de calcul, 1'application d'une simi-
litude exacte n'est pas nécessaire. Pour des raisons de commodité d'essais, les
fécteurs de contraction de temps retenus en pratique sont de 4 pour TAFT, et

3 pour SAN FRANCISCO.

Au cours des essais, ces accélérogrammes sont utilisés i différents ni-
veaux. Le paramétre choisi pour repérer ces différents niveaux est la vitesse
maximale au cours du temps, qui présente 1'avantage d'étre conservée par la
similitude.

Les accélérogrammes contractés des séismes utilisés sont représentés sur
la figure 9.

—
1
i d

i
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it d ...
€6 0.1 1.0 1.2 1.4 J.ow 1.8 2. 2.2 2.4 2.6 2.8 e )2 24 ) 0.2 9.4

1 1
0.8 (1) 1.2 1.4 1.6 1ed 2.2

SEISNE TAFT NS CCK. §70 - ACCE. WAN] NORMALISIE & 1.Re$$ SETSIE Seat FRANCTISCO CCH. 1) - ACCE. WAXT WORMALIGEE & 1M §-5

Figure 9 - Les ACCELEROGRAMMES CONTRACTES des
SEISMES de TAFT et SAN FRANCISCO.
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4.3 REPRODUCTION des MOUVEMENTS SEISMIQUES par la TABLE VIBRANTE

Comme i1 a déja &té mentionné on a utilisé pour les essais les mouvements
séismiques & TAFT et & SAN FRANCISCO contractés en temps (figure 9). Ces accé-
1érogrammes sont intégrés deux fois pour obtenir des signaux de déplacement,
utilisés pour piloter la table. Le contrdle 3 chaque essai est effectué par me-
sure du déplacement et de 1'accélération de la table. La figure 10 montre la
bonne reproduction des déplacements.

MPUMTIANS TARE (1
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T AV A
TUwWY

'!'I lml

- A I I i 1 A A ek
..e [N ] .. 6 .9 1.6 1.2 bad -8 .. l l ® l.l I . I 1] I [] ) '] ’ L] 3 ’ -8

EINE TArY 0.1 CON. /4
—— OV ]

v Y
me TagLg e

@0 =

H 1 Ao L A I 1 PR
.0 "d e ”»s [N 1.0 1.8 %) 1.8 1

TSRS % FRURISCE 9.38 104,343
— STLOTE BT

Figure 10 - DEPLACEMENTS de REFERENCE et DEPLACEMENTS
REALISES, SEISMES TAFT et SAN FRANCISCO.
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La comparaison des spectres de réponse en pseudo-vitesse d'un accéléro-
gramme théorique et d'un accélérogramme réalisé du méme mouvement permet de
vérifier 1a bonne reproduction des mouvements séismiques utilisés dans la
gamme de fréquence de la structure &tudiée (figure 11). On note cependant une
atténuation des composantes de fréquence &levée ( > 20 Hz) du mouvement, qui
se traduit en particulier par une diminution sensible de 1'accélération réa-
lisée par rapport & 1'accélération théorique, mais ceci est sans importance pour

les essais de structures & basses fréquences comme les poteaux ou les porti-
ques et béton armé.

04 §
0.01
0.001]
0.0001 . ,
o4 ! 10 FREQUENCE (1-?:) 0.4 1 10
' FREQUENCZ (MHz2)
— SgaCire da reférenca
—— S pacire de reéfsrence .
..... Specire  reaiisé -===~ Spectre realisd
SEISME TAFT N-S , ECHELLE 1/U SEISME SAN-FRANCISCO S-E , ECHELLE 1/3

Figure 11 - SPECTRES de REPONSE de REFERENCE et REALISES
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4.4 INSTRUMENTATION

Le schéma général de 1'implantation de 1'instrumentation est représenté
sur la figure 12.

MASSE 2 TONNES

SA D s
#——

T8 :

SA SERVO . ACCEL EROMETRE
D CAPTEUR DE DEPLACEMENT RELATIF

£
: Z o L
'<§j-—il—-EEE§EEEE-
oy 0.47m |
T =
:D HzlEJ:TUUQUE
~ 0

TABLE VIBRANTE
Figure 12 - INSTRUMENTATION

4.4]1 Caractéristiques Techniques des Capteurs

a) Accélérométres

Les accélérométres utilisés sont des servo-accélérométres KISTLER type
305 A dont la gamme de réponse en fréquence s'étend du continu & 480 Hz.
(- 3db) Les ampliificateurs conditionneurs associés & chacun des servo-accélé-
rométres sont des 515M3. KISTLER. Le gain est calculé pour avoir 0,1V/g en sortie
de 1'ampliificateur. Deux servo-accélérométres sont situés sur le sbécimen, dont
un sur la masse de plomb.

Le troisiéme est collé sur la table, d cdté du vérin hydraulique pour
contrdler la réponse en accélération de la table vibrante.
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b) Capteurs de Déplacement

Un capteur de déplacement longue course (t 25 cm) SCHAEVITZ de type
différentiel pour mesurer les déplacements au sommet du poteau. Etalonnage :
0.1v/2cm.

Trois capteurs inductifs de déplacement linéaire de course T 10 cm SENSLINE
pour mesurer les déplacements le long du poteau (figure 12). Etalonnage :
0,1V/cm.

Un capteur de déplacement de type différentiel MTS de course I 10 cm situe
d 1'intérieur du corps du vérin hydraulique de "VESUVE" pour mesurer le dépla-

cement de la table. Etalonnage : 0,1V/cm.

c) Jauges de contraintes

Dix jﬁuges MICRO-MESURE de k = 2,14 et R = 120r. Elles ont chacune un
cable de 15 m de longueur (r = 0,16 Q/m’@ pour les relier aux ponts d'extensio-
métrie EKTRON. Etalonnage des jauges : ImV = 4 d.

d) Extensométre

Un extensométre & lames étalonné & 1V/2mm.

3.42 Acquisition des données

a) Enregistrement des voies de mesure sur deux enregistreurs magnétiques
analogiques de 14 pistes chacun.

b) Enregistrement de 16 voies de mesure sur un PLURIMAT S.

Les deux options sont utilisées au cours des expériences.
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4.43 Moyens de Traitement des Signaux

Le moyen principal est le Plurimat S, systéme d'acquisition et de traite-
ment organisé autour d'un mini-ordinateur permettant de recueillir des infor-
mations analogiques délivrées simultanément par seize capteurs. Celles-ci sont
ou bien numérisées et traitées en temps quasiment réel, soit aprés numérisation
stockées sur disque ou sur bande magnétique numérique et dépouillées en temps
différé (soit au moyen du muiti 20 du Plurimat S, soit sur les ordinateurs de
la CISI au moyen de codes DEMT). L'unité de visualisation de 1'ensemble Pluri-
mat S permet d& chaque instant au cours d'un essai de suivre le comportement de
seize capteurs sur un oscilloscope. L'expérience terminée, on peut, grice a
T'unité de reprographie associée au Plurimat S, tracer les courbes les plus
intéressantes.

4.5 DEROULEMENT des ESSAIS

Chaque poteau a été@ soumis & une succession de séismes jusqu'd observation
de la ruine (caractérisée par 1'écrasement du béton en compression). Avant cha-
que séisme la fréquence propre du poteau a é&té déterminée par un balayage sinu-
soTdal & trés faible niveau (F~ 10 N) & 1'aide d'un excitateur &lectrodynamique.

4.6 RESULTATS des ESSAIS SEISMIQUES

Essais_sur_Poteaux

Comme nous avons vu précédemment, deux types d'accélérogrammes (TAFT, 1952 -
SAN FRANCISCO, 1957) ont &té choisis pour ces expériences. On a réalisé trois
types d'expérience, soit une dizaine de séTsmes de niveau croissant, soit quel-
ques séTmes de niveau élevé et finalement, sur un poteau, quarante séfsmes de
niveau moyen (fatigue) (8 ). Nous étudions le comportement de chacun de ces po-
teaux observés aucours d'expériences.

Pour chaque poteau, nous donnons en premier la fréquence et 1'amortissement
initial, le type d'accélérogramme (séTsme) utilisé, l1a durée du séTsme, ainsi



que la durée du mouvement. Puis nous présentons dans un tableau, pour chaque
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essai, les caractéristiques du mouvement de la table séismique ainsi que

celles du mouvement du poteau. La fréquence et 1'amortissement du poteau anrés
chaque essai, déterminées pendant le mouvement libre, y sont également repré-
sentés. Finalement, nous rapportons les observations générales de chaque expé-

rience.

Le tableau ci-dessous résume les essais effectués.

V. qu.
POTEAUX SEISMES Niveau Inf. | Niveau Sup.
JT 9 TAFT NS
8 séismes de niveau croissant 0.075 m/s 0.49 m/s
JT 10 TAFT NS
4 séismes de niveau croissant 0.48 m/s 0.48 m/s
JT 11 SAN FRANCISCO NS
13 séismes de niveau croissant 0.048 m/s 0.55 m/s
.JdT 12 SAN FRANCISCO NS
8 séismes au niveau supérieur 0.56 m/s 0.56 m/s
JT 13 SAN FRANCISCO NS
13 séismes de niveau croissant 0.056 m/s 0.55 m/s
JT 14 TAFT N
40 séismes au niveau moyen 0.18 m/s 0.18 m/s
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POTEAU JT 9 (Séismes de niveaux croissants)

Fréquence initiale : 4.92 HZ
Amortissement initial : 0.87%
Séisme TAFT NS : Echelle 1/4
Durée du séisme : 3.5s

Durée du mouvement du poteau : 8 & 10 s

TABLE POTEAU

ESSAIL

o Déplacement Vitesse Accélération | Fldche relative | Accélération | Fréquence } Amortissement
" maxi mm maxi m/S maxi 2 g maxi % masse maxi 3g| finale Hz final %

1 9.2 0.075 0.19 0.31 0.27 3.49 3.1

2 18.8 0.128 0.42 0.92 0.53 2.64 3.7

3 271.7 0.231 0.53 1.49 - 2.38 4.0

4 38.0 0.27% 0.72 1.96 0.75 2.13 4.2

5 14.4 0.312 0.84 2.64 0.82 2.04 4.6

6 54.4 0.345 1.0 3.25 n.84 1.99 4.6

7 63.7 0.398 1.20 3.78 0.83 1.95 5.8

8 70.2 0.49%0 1.31 4.58 0.81 1.80 5.4
Observations

La premiére fissure visible i 1'encastrement est apparue aprés le pre-

- g . ' = . -
er seisme. Les fissures s'atendent Jusqu'd 55 cm sur les deux faces apreés

Te troisieme séisme, jusqu'ad 70 cm aprés le quatriéme et jusqu'i 85 cm, caté
ouest aprés le cinquiéme séisme. Aprés le cinquiéme essai, on observe une

fléche résiduelle du cté Est du poteau. Puis la fissuration ne
mais la fissure & 1'encastrement s‘ouvre avec allongement plasti
tures principales. Au huitiéme séisme, on remarque 1'
T'encastrement coté comprimé (Est).

progresse plus,
que des arma-
écrasement du béton 3

La ruine intervient par la suite par rup-
ture des armatures i 1'encastrement cgté tendu (Ouest)

-
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POTEAU JT 9 - SEISME TAFT NS - 0.10 - ECHELLE 1/4

> -

PRTIAN JYY - WIER WY s - 090 TOR.4e

OEPLAENFHT SOHMET

O-5 servmdes €10 B SEIDN

€ <
A §ECONDES SECONDE
LD 1.,
. M
SUNAR % - WHA 1T ) . 088 CER.gre '1 “YNew PV - WISP Nt = - o.gm (Em.0s0
b [ ST eeereerenans
A haAoa b
-
-5e
7 -} 3.5 secontes FIN B0 SEIDE i
(A
' \ , o, SEomEes - . " :ssu.u:s
[

TAFT de NIVEAUX CROISSANTS.

Figure 13 - MOUVEMENTS en DEPLACEMENT du POTEAU JT 9 pour SEISMES




- 133 -

POTEAU JT 10 (S&ismes niveaux é&leveés)

Fréquence initiale 5.08 HZ
Amortissement initial 0.7 %
Séisme TAFT NS Echelle 1/4
Durée du séisme 3.5 s

Durée du mouvement du poteau 8 s

TABLE POTEAU
ESSAL
N ° Déplacement | Vitesse Accélération | Flache relative | Accélération Fréquence Amortissement |
maxi mm [ maxi m/S maxi . g maxi % msse maxi g finale Hy final %
1 68.3 0.444 1.51 4.43 0.82 2.08 4.4
2 68.4 0.482 1.39 4.73 0.80 2.03 4.5
3 68.5 0.473 1.51 5.19 0.71 1.75 5.3

La fissuration apparait comme sur le poteau précédent tous les 5 cm ce
qui correspond i 1'espacement des étriers de 1'armature. Fissuration sur 50 cm
du c6té Est (fleche résiduelle) et sur 75 cm cdté Ouest. Aprés le second séis-
me, on observe 1'@crasement du béton sur la face comprimée 3 1'encastrement et
une ouverture importante de la fissure d 1'encastrement c6té tendu. La hauteur
fissurée n'évolue quaisment pas. Aprés le troisieme séisme le poteau présente
une importante fléche résiduelle, le béton en compression & 1'encastrement s'est
effrité et les aciers tendus ont plastifié notablement. La ruine intervient

aussitdt aprés une nouvelle secousse de faible amplitude.
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POTEAU JT 11 (Sé@ismes niveaux croissants)

Fréquence initiale 4.63 Hz

Amortissement initial : 0.8 %

Séisme SAN FRANCISCO : Echelle 1/3

Durée du séisme : 1.9

Durée du mouvement du poteau : 4 3 6 s

TABLE POTEAU

Essai

N o Dépiacement Vitesse Accélgrgtion Flache refative Accélératjon Fréquence | Amortissement

maxi mm maxi m/S maxi ‘g maxi % masse maxi J | finale Hz finai %

1 3.2 0.048 0.19 0.13 0.18 4,38 2.3
2 6.1 0.124 0.28 0.31 0.20 3.68 3.6
3 8.5 0.177 0.36 0.68 0.38 2.7 3.6
4 12.5 - 0.43 - - 2.50 3.6
5 15.3 0.286 0.55 1.25 0.63 2.34 3.7
6 18.7 0.334 0.7 1.88 0.71 2.10 4.2
7 22.4 0.382 0.85 2.21 0.73 2.00 4.6
8 25.90 0.436 0.95 - - 1.97 -
9 27.8 0.468 1.06 3.11 0.81 1.93 5.0
10 31.0 0.500 1.16 3.68 0.82 1.91 5.4
11 34.0 - - - - - -
12 37.0 - - - - - -
13 39.1 0.549 0.03 8.08 0.62 1.63 7.2

La fissuration se produit réguliérement en fonction dyniveau de séisme
comme pour les poteaux précédents. La ruine se produit toujours par acrase-
ment du béton sur la face comprimée i 1'encastrement et allongement excessif
des fers coté face tendu & 1'encastrement.
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POTEAU JT 12 (Sé&ismes niveaux

Fréquence initiale
Amortissement initial

S&isme de SAN FRANCTSCO NS

Durée du séisme

Durée du mouvement du poteau
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TABLE POTEAVY
ESSAI
N Déplacement Vitesse Accélération | Fléche relative | Accélération | Fréquence | Amortissement
maxi mm maxi m/S maxi g maxi % masse maxi.g | finale Hz final %
1 40.6 0.562 1.38 3.56 0.70 1.90 6.0
2 42.0 0.561 1.24 4.01 0.76 1.71 6.4
3 41.2 0.617 1.25 3.72 0.78 1.66 6.4
4 42.8 0.544 1.29 3.76 0.73 1.61 6.2
5 41.8 0.590 1.46 3.90 0.63 1.39 6.4
6 42.7 0.602 1.55 3.96 0.50 1.38 9.1
7 43.1 0.546 1.28 4.59 0.40 1.33 7.0

On a observé une fléche résiduelle augmentant aprés chaque sé&isme.
L'acrasement du béton 3 1'encastrement est apparu dés le second séisme.
L'allongement plastique des fers permet d'absorber une trés grande énergie

avant la rupture et

Timite 1'accélaration de la masse.

Les flaches résiduelles aprés chaque séisme d partir desquelles sont mesu-
rées les fléches relatives maximales sont données ci-dessous

Séisme

1

2

3 4 5 6

7

Fléche résiduelle

%

0.49

1.04

0.76 1.11 1.67 2.78

4.17
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POTEAU JT 14 (Séismes niveau

Fréquence initiale
Amortissement initial
Séisme TAFT NS

Durée du séisme
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moyen "Fatigue")

Durée du mouvement du poteau :

sur le méme poteau.

5
0
E
3
8

.
.

c

0
6
h
5
s

Q%Hz
elle 1/4
s

L'essai a consisté & appliquer 40 fois un méme séisme de niveau moyen

TABLE POTEAU

ESSAI
N Déplacement Vitesse Accélération | Flache relative| Accélération | Fréquence | Amortissement

! maxi mm maxi m/S maxi g maxi % masse maxi.g | fimale H, final %
1 20.9 0.175 0.53 0.76 0.48 3.10 3.90
2 20.2 0.175 0.54 1.08 0.67 2.70 3.10
3 21.1 0.180 0.56 1.42 0.68 2.66 2.35
4 21.2 0.181 0.55 0.95 0.70 2.64 2.25
5 21.5 0.185 0.47 0.83 0.69 2.65 2.25
5 21.2 0.188 0.48 0.86 0.58 2.62 2.25
7 20.6 0.177 0.61 0.74 0.58 2.60 2.45
8 20.7 0.177 0.59 0.72 0.68 2.57 2.25
9 20.6 0.182 0.52 0.73 0.69 2.57 2.20
10 20.9 0.186 0.57 0.70 0.69 2.98 2.20
11 20.9 0.171 0.57 0.72 0.68 2.59 2.30
12 20.9 0.173 0.56 0.67 0.70 2.58 2.30
13 20.8 0.185 0.58 0.65 0.68 2.59 2.40
14 21.1 0.175 0.59 0.78 0.69 2.56 2.45
15 21.2 0.176 0.49 0.83 0.68 2.55 2.60
16 20.4 0.178 0.51 0.67 0.67 2.55 2.50
17 19.1 0.178 0.62 0.70 0.67 2.52 2.50
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ESSAL Déplacement Vitesse Accélération | Fléche relative | Accélération | Fréquence | Amortissement
N ©° maxi mwm maxi wm/S maxi g maxi % masse maxi 9 | finale Hz final %
18 20.8 0.175 0.52 0.70 0.68 2.55 2.45
19 20.9 0.180 0.50 0.65 0.67 2.53 2.70
20 20.7 0.177 0.55. 0.65 0.68 2.50 2.75
21 20.4 0.178 0.58 0.71 0.68 2.51 2.70
22 20.7 0.177 0.51 0.65 0.67 2.50 2.75
23 20.5 0.177 0.51 0.67 0.67 2.49 2.80
24 20.6 0.177 0.57 0.70 0.70 2.49 2.45
25 21.1 0.180 0.55 0.65 0.69 2.49 2.60
26 20.8 0.185 0.62 0.72 0.67 2.48 2.75
27 21.2 0.182 0.57 0.71 0.68 2.49 2.60
28 21.1 0.183 0.59 0.70 0.68 2.49 2.60
29 21.4 0.188 0.54 0.78 0.68 2.50 2.45
30 20.7 0.180 0.61 0.72 0.68 2.49 2,65
31 ; 20.9 0.187 0.62 0.74 0.68 2.48 2.85
2 | 21.2 0.187 0.61 0.72 0.69 2.48 2.50
33 ! 20.4 0.179 0.54 0.73 0.70 2.48 2.95
34 ; 21.1 0.181 0.60 0.71 0.69 2.48 2.80
L 20.9 0.176 0.56 0.69 0.69 2.48 3.00
% 20.8 0.185 0.58 0.65 0.67 2.8 2.85
37 19.8 0.172 0.55 0.78 0.68 2.47 2.95
38 | 20.5 0.182 0.52 0.7 0.69 2.48 3.05
39 20.3 0.175 0.51 0.66 0.67 2.48 2.75
40 21.1 0.180 0.56 0.75 0.68 2.48 2.50

A la suite des essais les fissures restaient peu visibles. Un essai de
chargement statique a permis de déterminer la charge limite dans la direction
perpendiculaire au mouvement séismique : 450 kgf.
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V.  OBSERVATIONS GENERALES DES ESSAIS SUR POTEAUX

5.1 EVOLUTION a= la FREQUENCE

Avant chaque série d‘essai, on a mesuré la fréquence propre de la struc-
ture en faisant un balayage sinusoidal, avec une force trés faible, & 1'aide
d'un excitateur &lectrodynamique. Pour chaque essai, 1'@tude du pic de la fon-
tion de transfert du systéme donne la fréquence de la structure,

Les fréguences propres ainsi obtenues sont de 10 % & 20 % plus faibles que cel-
les calculées dazns 1'hypothése d'une section homogéne.

Ce phénoméne est général et est attribué & la microfissuration due au
retrait du bétor, & 1'imperfection de 1'encastrement des appuis, & la diffé-
rence entre le module en compression (utilisé dans le calcul) et au module en
flexion ainsi quL'éd 1'effet de lacontrainte axiale et du cisaillement dans les
sections. Au cours des essais, méme pour un séisme de faible niveau, les si-
gnaux fournis par les jauges de déformation au cours du mouvement, montrent
clairement que e béton se fissure alors qu'aucune fissure n'est encore visi-
ble & T'0oeil nu. La fissuration du béton et par conséquent, Ta diminution de la
rigidité de la structure sont mises en é&vidence par la diminution de la fré-
quence propre de la structure. Ce fait est visible au cours de la vibration 1i-
bre du systéme cui succéde & la vibration forcée pendant le séisme. Dans les
tableaux du comoortement des poteaux, la fréquence propre de la structure mesurée
aprés chaque séisme et pendant la vibration libre, montre que la modification
de la fréquence de la structure est considérable et dépend du niveau du séisme.
Pour les séismes de niveaux croissants, le développement de la fissuration en
fonction du niveau du séisme se traduit par la diminution continue de la fré-
quence (dégrada=ion). Cependant, i1 existe une limite inférieure. Cette limite
correspond au cas ol, pour les sections critiques, la rigidité est uniquement
celle des armatures seules. Dans le cas des séismes d'amplitudes élevées, apreés
un premier séisme, cette limite est oresqu'atteinte. Ainsi, les sé&ismes suivants
de méme amplituce, n'entrainent que trés peu de dégradations supplémentaires
(JT 10 & JT 12 .
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L'étude du comportement d'un des poteaux testés (JT 14), sous une succes-
sion de séismes d'amplitude moyenne (40 fois) montre que le premier sé&isme en-
traine une certaine fissuration de la structure diminuant la fréquence initiale
de 5.09 Hz & 3.10 Hz. Les séismes suivants ne font presque pas évoluer la fré-
quence, ce qui signifie qu'ils n'antrainent ni de nouvelles fissures, ni de
plus grandes ouvertures des fissures déjd existantes. Le fait que les carac-
téristiques d'une structure subissant une succession de séismes d'un niveau
donné soit quasiment les mémes, & la fin du premier ou du niéme séisme rap-
pelle les caractéristiques des systémes élastiques linéaires. C'est pourquoi

on peut attribuer au systéme étudié un comportement &lastique linéaire avec

un rigidité équivalente fictive dépendante du niveau du mouvement subi. Cette
rigidité reste a définir (figure 18)

5.2 Evolution de 1'AMORTISSEMENT

L'amortissement calculé & partir des mesures effectuées avant les essais
sur poteaux, par la méthode de "largeur de bande" varie de 0.6 % & 1.0 % de
1'amortissement critique. Pour chaque poteau, on a déterminé 1'amortissement
aprés chaque essai, en assimilant le mouvement 1ibre du poteau au mouvement
pseudo-périodique d'un oscillateur 1inéaire amorti, 3 un degré de libertéa.
Comme cela est présenté dans le tableau des résultats, pour chaque poteau,
1'amortissement croit avec 1'amplitude du séisme (eee}. Cela est quasiment
insensible au nombre d‘'essais de mémes amplitudes. (JT 14 amortissement 0.6 %
avant 1'essai, 2.25 % aprés le cinquiéme essai et 2.50 aprés le quarantieme
séisme). On peut remarquer que les valeurs d'amortissement mesurées sont sen-
siblement nius faibles que celles habituellement prises en compte pour le
dimensionnement du séisme des batiments. Ceci est peut étre dd au fait que
1'amortissement a &té déterminé avec le mouvement libre des poteaux gquand
1'amplitude de la déformation est plus faible que pendant le séisme. On doit
également souligner que le béton a &té reéalisé en laboratoire et non sur chan-
tier et avec une granulométrie & 1'8chelle un tiers des dimensions‘usuelles
afin de respecter les conditions de similitude.

(eee) (JT 11 amortissement 0.8 % initial, 2.3 % aprés le premier et 7.2 aprés
le dernier séisme (3 la ruine)
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5.3 INTERPRETATION du COMPORTEMENT DYNAMIQUE des POTEAUX - BETON ARME

' On a observé que la fréquence du poteau aprés un séisme dépend uniquement
de la fleche maximale atteinte au cours du séisme. En fait, le degré de fissu-
ration dépend directement de la déformation globale de 1'@lément. I1 existe
une relation entre la rigidité, donc la fréquence, et la déformation de 1‘'éle-
ment.Pour garder un caractére le plus général possible a la présentation, on a
utilisécomme paramétre de la déformation d'ensemble la flache relative, c'est-
a-dire, le rapport entre la fléche du poteau et sa hauteur. On a tracé pour
les huit poteaux 1'évolution de la fréquence propre déterminée sur le mouve-
ment 1ibre aprés le séisme en fonction de la fléche relative maximale atteinte
au cours du séisme (figure 18). Cette figure montre que les résultats sont treés
peu dispersés : la fréquence décroit rapidement d'environ un facteur 2 puis elle
continue 3 décroitre lentement pour atteindre la fréquence correspondant a
1'état entiérement fissuré des sections critiques. On n'a pas observé d'influen-
ce de la durée du séisme (3.5 secondes pour TAFT contracté et 1.9 secondes
pour SAN FRANCISCO contracté sur la relation fréquence-fléche).

Le paramétre utilisé pour 1'étude du coefficient d'amortissement est la
fleéche relative comme pour 1'é@tude de 1a fréquence. Lorsque le niveau de défor-
mation est trés faible (fléche relative inférieure & 10'4)
de 1'ordre de 0.8 %.

1'amortissement est

3 et 2.5 x 1072 1'amortissement

est compris entre 3 % et 4 %. Pour des fléches relatives plus élevées 1'amortis-
sement augmente jusqu'a 7 %. Les résultats pour le coefficient d'amortissement

en fonction de la fléche relative sont un peu plus dispersés que ceux en fréquen-
2
)

Pour une fléche relative comprise entre 10~

ce, et on observe que méme pour des fléches relativement importantes (2 x 107
1'amortissement peut rester de T'ordre de 3 % (figure 19).
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VI.  CARACTERISTIQUES DES STRUCTURES TESTEES - PORTIQUES

6.1 CHOIX des MODELES

Les structures choisies sont des portiques en béton armé, représentant &
1'échelle 1/3 1'élément de structure d'un bdtiment faisant partie des bdtiments
Tocaux électriques d'une centrale nucléaire.

Dans le tableau ci-aprés, nous donnons 1'indexation de ces piéces avec
leur mode de sollicitations et le lieu de 1'essai correspondant.

Indexation des Mode de : ' .
Pigeces Sollicitation Lieu de 1'Essai
JT 17 Statique CES & Saint-Rémy,
JT 18 Cyclique alterné L CES & Saint-Rémy,
.................. U R
1
JT 19 Séismique CEN & Saclay,
JT 20 Séismique CEN & Saclay,
JT 21 Séismique CEN & Saclay,
JT 22 Séismique CEN 3 Saclay,
JT 23 Séismique CEN & Saclay.

6.2 DESCRIPTION des PORTIQUES

Chaque portique est constitué par deux poteaux en béton armé de section
carrée (13.5 x 13.5 cm) de 1.91 m de hauteur, encastrés chacun dans une semelle
en béton armé de 70 x 70 cm de section et de 20 cm d'épaisseur et par une pou-
tre de section 23.5 x 13.5 cm de 1.83 m de longueur.
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Le ferraillage de chaque poteau comprend :

S%aciers d haute adhérence TOR de 8 mm de diamétre,
2;aciers TOR dd 6 mm de diamétre,
30 cadres en acier NERFOR de 4 mm de diamétre espacés de 6.5 cm.

Le ferraillage de la poutre comprend :

" = 12 aciers en T6 et T8 suivant la place,
37 cadres doubles en acier NERFOR de 4 mm de diamétre espacés de 5 cm.
(photographie 9 et figure 20)

Le béton a &té réalisé avec soin, pour respecter 1'échelle 1/3 également
dans la granulométrie, & partir de granulats silico-calcaires du bassin de la
Seine. La composition pondérale pour un métre cube est la suivante :

Constituants Poids (en kg)

e e e e ——

Gravillon 5/8 (sec) 972
Sabie 0/5 (sec) 783
Ciment CPALC 325 375
Eau totale 225

avec un affaissement moyen de 9.5 cm.

,‘LJ 3. lJT Coupe A4 Cope B8 Coupe CC
Cvarge  harizentele /’
-{r-—-‘ i}
A uB “ o
S i =
1%
—_= L-—-.—

Figure - 20
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Pour représenter 1'effet di & la masse des planchers dans un bitiment
réel le portique est chargé par des masses de plomb.

Au sommet de chaque poteau est fixée une masse de cing tonnes de telle
sorte que son centre de gravité coincide avec le raccordement des fibres moyen-
nes de la poutre et du poteau. Sur la poutre horizontale sont fixées trois mas-
ses de 1.5 tonne de telle sorte que leur centre de gravité soit sur la fibre
moyenne de la poutre et qu'elles imposent une charge uniformément répartie sur
la poutre (photographie 10).

6.3 CARACTERISTIQUES MECANIQUES des MATERIAUX
6.31 Aciers

Pour les aciers TOR de 6 et 8 mm de diamétre et pour les aciers NERFOR
de 4 mm de diamétre, on a procédé d& des essais de traction sur des éprouvettes
de 1 métre de longueur pour déterminer :

. le coefficient d'é@lasticité de 1'acier,

. la limite conventionnelle d'&lasticitéd a 0.2 % d'allongement rémanent,
. la charge ultime supportée par 1'éprouvette,

. la résistance 4 la traction,

. 1'allongement en pourcentage aprés rupture.

Les résultats moyenne sur 3  éprouvettes, sont donnés pour chaque type
d'acier, pour les portiques JT 19 & JT 23 dans les tableaux de la page suivante.

6.32 B&tons

Le jour méme de 1'essai sont mesurées les caractéristiques du béton :

4

- résistance & la compression c'j par essai de compression normalisé sur trois
cylindres (diamétre 16 cm - hauteur 32 cm), /

- résistance 3 la traction oJ par essai de traction - flexion normalisée sur
trois prismes (10 x 10 x 50 cm).
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ACIER TOR de 8 mm de DIAMETRE

i
! . Coefficient Limite T
; ’”"C"e“s"” d‘$lasticitéfa’ Elasticite|{Charse ultine ’ﬂ‘a”:’,?c”t?on’ ;,’,;:"‘;’fg:g:q
aiéces de(;a’a‘:;er 5(503'35)' (en daN)} {en 2ars) (en %)
{
| JT19 | 2 140 000 + 200 2 953 3 871 8,
i i
| T2 2 130 000 £ 030 3 605 5 974 7.3
|
Jr 2t 2 160 000 ¢ 80 2 803 5 573 17,0
Jr 22 2 150 2¢O 5 c50 3083 § 130 17,3
T 23 2 130 00 & 320 2 922 5 808 19,2
ACIER TOR de 6 mm de DIAMETRE
Coefficient Limite N Rasistance 3| Allongement I
Indexatior] gigiasticited* Slasticite Charge e R s |aores mpeor
des de Y'acier 10,24% (en daN) (en bars) (en %)
pitces (bars) {en bars) :
|
JT 19 2 130 000 4 300 1527 5 397 18,2 l
!
; a’
ST 20 2 180 000 4 250 1 535 5 423 18,0
JTal 2 250 S0 4 130 NS 340 18,0 !
i
ot 22 2 120 000 4 389 1 32 5 338 18,8
JT 23 2 180 000 320 1818 3 183 1.5
ACIER TOR de 4 mm de DIAMETRE
]
; Coefficient Limite ~ o coanes ‘ ven |
Inded:n:stmn g &lasticitdld  slassicice|cnarse uitize Rleas1's.rcn.i.°: a;rl-e:nijgsure .
A ze 'acier 43,2 % e S
nidces (Sars) (bars) {en caN) {en bars) (en %) i
JT19 | 2250 300 4 380 636 VPR 15,0 |
| :
1 i
3T 20 2 010 ¢Co <280 §7e tosan 20
i ! i
3! 138000 | <320 573 118 | B
i ‘
] , ) ;
| T2 | isecclo | @20 573, i1 o
i i i !
5T 23 2838 200 J 2360 30 - A TR
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On a tracé également pour chaque essai de compression la relation contrain-
te-déformation qui a permis,entre autre,d'en déduire le module d'élasticité lon-
gitudinale. ‘

Les moyennes des résultats obtenus pour les portiques JT 19 & JT 23 sont
données sur le tableau ci-dessous ; on donne également la résistance & la com-
pression du béton obtenue par essai de fendage sur cylindre.

Indexation Age Résistance en | Module d'Elas- Résistance en traction
des : compression ticite : :
pqrtiques (3) (MPa) Ei (MPa) Sur(a;;ime Par(;gg?age
JT 19 29 34.9 30750 2.86 3.47
JT 20 34 36.8 32400 2.66 0 3.11
JT 21 29 35.; 32250 2.43 - 3.16
JT 22 28 32.1 32250 3.00 3.10
JT 23 32 30.0 29500 2.68 3.04

Les lois de comportements de 1'acier et du béton employées pour les calculs
sont celles choisies et mentionnées pour les poteaux. (chapitre II, 2.3)

VII. DISPOSIFIFS ET PROCEDURES D'ESSAIS

7.1 DISPOSITIFS de MISE en CHARGE

Les corps d'épreuve ont &té bridés sur laplate-forme d'essais du CES I &
Saint-Rémy-1&s-Chevreuse. [1s sont sollicités par un ou deux vérins hydrauliques
AMSLER 10/20 t qui agissent horizontalement sur les faces externes Qes poteaux
(le diamétre de la plaque d'appui de la téte du vérin est de 16 cm). Pour tous
les essais la ligne d'action des forces a &t& réglée sur 1'axe de 1& poutre &
176,75 cm de la plateforme des essais soit d 155,25 cm de la face supérieure des
semelles.
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~ Pendant les essais, chaque portique a &té chargé verticalement en téte
de chaque poteau et en trois points de la poutre.avec cing masses de plomb
ayant un poids total de 14,5 tonnes.

7.11 Essaij Statique

Pour 1'essai statique, on a fait agir un seul vérin sur un c6té du porti-
que JT 17 (sur le poteau Ouest) (photographie 107}.

Le programme de chargement a &té mené par paliers statiques successifs de
200 kg jusqu'd 3 000 kg puis de 100 kg ensuite jusqu'@ rupture de la piéce avec
retour & 1a charge de référence de 100 kg entre chacun d'eux.

Les forces appliquées ont &té mesurées avec un dynamométre & pendule AMSLER
raccordé sur le circuit hydraulique d'alimentation du vérin.

7.12 Essai Statique Alterné

Pour ce deuxiéme mode de chargement, on a sollicité le corps d'épreuve,
JT 18, successivement avec les deux vérins hydrauliques dont les axes coincident
de facon & déformer le portique alternativement de part et d'autre de son plan
transversal de symétrie,

Les vérins sont montés en opposition et sont alimentés chaucn par un groupe
moto-pompe €quipé d'un régulateur de débit, logé dans le corps d'un dynamométre
d ressort AMSLER.

Ce dispositif de chargement est piloté en déformation & partir de deux
capteurs CIC (repérés Est et Ouest) mis en place sur les poteaux, en dessous de
la face inférieure de la poutre. Quant aux efforts appliqués par chaque vérin,
ils sont mesurés & 1‘aide de deux dynamométres & jauges TESTUT placés sur leurs
tétes, cdblés en opposition et alimentés par un pont unique d'extensométrie. On
obtient ainsi directement 1a résultante géométrique de 1'effort total sur le
portique. La précision sur les charges est en fait la précision de 1'étalonnage

sur les presses du laboratoire b 035 % sur 5 000 kg, soit I kg.
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Le programme de chargement du corps d'épreuve a été réalisé d'aprés le
tableau ci-aprés :

Amp11tud?mgzsg:format1on Nomb;:p$?qﬁégles Numéro du cycle

+ 2 mm 5 a5

+ 9 mm 4 6aso

+ 14,5 mm 3 10 3 12

+ 20 mm 0.5 13

- 25 mm 0.5 13

+ 30 mm 1 14

+ 35 mm / 15

7.2 DISPOSITIFS de MESURE
7.21 Mesure des Déformations Relatives des Aciers et du Béton

Mesures_sur Aciers

Au moment de la fabrication de chaque piéce on a coll3 douze jauges type
FLA 6 de 6 mm de longueur sur deux aciers longitudinaux T8 d'un poteau et sur
deux aciers longitudinaux de Ta poutre (les jauges étant groupées deux par deux
et diamétralement opposées). (figure 21)

Mesures sur Béton

Les déformations du béton sur les faces comprimées ou tendues d'un poteau
(celui équipé avec Tes jauges sur acier) sont mesurées avec des jauges type
PL 30 de 30 mm de longueur.

Laposition 2t 1'indexation de ces points de mesure sont données sur la
figure 21.
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7.22 Mesure des Fléches du Portique

Pour chaque portique les fléches d'un poteau sont mesurées dans son plan
de symétrie avec des capteurs de déplacements potentiométriques répartis sur
quatre niveaux our JT 17 et sur trois niveaux seuiement pour JT 18 d'aprés le
schéma de Ta figure 22 (ol sont également indexés les deux capteurs CIC mis en
place sous la poutre de JT 18).

Les semelles de chaque piéce sont &guipées de comparateurs pour contrdler
tous mouvements relatifs éventuels avec la plateforme d'essai (décollement et
glissement) pendant les chargements.

7.23 Enregistrements des Ré&sultats

Tous les capteurs de déformation et les dynamométres ont été raccordés
d une centrale automatique d'acquisition de données SCHLUMBERGER reliée &
une imprimante.

Ce dispositif de mesure permet, & chaque palier de charge pour JT 17 (fi-
gure 23) ou pour chaque valeur maximale des amplitudes de déformation JT 18
(figure 23) de faire une lecture rapide de tous les points de mesure en quel-
ques fractions de seconde.

Lors de 1a mise en place de chaque masse de plomb une lecture compiéte
de tous les points de mesure a également &té faite avant application des ef-
forts horizontaux.

7.3 RESULTATS EXPERIMENTAUX

7.31 Essais Statiques

Au cours du chargement, comme dans le cas des poteaux, des fiséures de
flexion se sont développées sur les faces de chaque poteau (photographies 11 et 12)
La charge horizontale ultime a été de 3 300 daN. L'évolution du déplacement de
la téte du poteau en fonctionde la charge horizontale appliiquée, enregistrée
au cours d'essai est représentée sur la figure 23.



Photographie 11

PIED cu POTEAU QUEST de J7 17
aprés RUPTURE

Photographie 1Z

VUE du POTEAU EST de JT 17
apra2s RUPTURE
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FIGURE 24.

CYCLIQUE du PORTIQUE.
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7.32 Essais Cycliques Alternés

. Le comportement du portique testé sous un chargement cyclique alterné est
~analoque a celui des poteaux sous le méme type de chargement. Pendant 1'essai,
Ja Fissuration se développe sur les deux poteaux ! } (en bas et en
haut des poteaux) jusqu'd@ rupture. Le protique s'effondre pour une charge hori-
zontale de 3 410 daN. En maintenant cette charge, & rupture, la fléche horizon-
tale est de 1'ordre de 90 mm. Ainsi comme le présente la figure 24 ces portiques

ont un comportement ductile.

7.4 CONCLUSIONS

Les essais de chargement monotone sur les poteaux et les portiques servent
comme références. La comparaison des courbes “"effort-déplacement" (horizontal)
enregistrées au cours d'essais avec celles calculées (par 1e programme TEDEL
Annexe dont nous nous servons pour nos calculs) démontre le degré de fiabilité
des résultats de calcul (figure 25)

Les essais de cyclages, en déplacement imposé, montrent que la décharge
aprés le premier chargement, s'effectue avec une pente plus faible que la pente
élastique dés que commence la fissuration, ce qui correspond & un trés faible
niveau de charge. Les cycles suivants s'effectuent avec une pente qui est d'au-
tant plus faible que le déplacement imposé est grand. En effet, la fissuration
du béton en traction se traduit par la diminution de rigidité de la structure,
car @ le béton:de la partie fissurée de la section n'oppose aucune résistance
a8 la traction.On constate qu'aprés quelques cycles de déplacement imposé de
méme niveau , les cycles d'hystérésis se stabilisent et que le matériau (béton
armé) se comporte quasiment comme un matériau élastique fictif d'un module
d'élasticité réduit.
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MIL, DISPOSITIFS ET PROCEDURES D’ESSAIS SEISMIQUES

8.1 CARACTERISTIQUES TECHNIQUES de 71'INSTALLATION d'ESSAI SEISMIQUE
8.11 Caractéristiques Limites de la Table Vibrante "VESUVE"

La table vibrante utilisée pour ces études est la "VESUVE" dont nous avons
vu les caractéristiques précédemment.

8.2 CHOIX des ACCELEROGRAMMES de- MOUVEMENT du SOL

Pour les essais trois accélérogrammes de caractéristiques différentes
étaient spécifiés :
- TAFT NS (1952) de durée 14 secondes et de fréquence centrale 2.5 Hz,
- SAN FRANCISCO NS (1957) de durée 5.4 secondes et de fréguence centrale 4 Hz,
- SYNTHETIQUE AEDF 73 de durée 20 secondes correspondant au spectre EDF.

Pour simuler sur une maquette & 1'échelle 1/3 les effets de séismes sur
une structure d@ 1'dchelle 1, 1'application des régies de similitude dynamique,
en 1'absence des effets de pesanteur, conduit & contracter le temps d'un fac-
teur 3 en conservant les vitesses. Ceci entraine donc une dilatation des accé-
lérations d'un facteur 3 et une contraction des déplacements d'un facteur 3.

Au cours des essais, ces accélérogrammes sont utilisés d différents ni-
veaux. Le paramétre choisi pour repérer ces différents niveaux est la vitesse
maximale au cours du temps, qui présente 1'avantage d'é&tre conservée par la
similqtude.

Les accélérogrammes contract@s des séismes utilisées sont représentés,

=

normaiisés & une vitesse maximale de 0.1 m/s sur les figures 26, 27 et 28.

<

8.3 REPRODUCTION des MOUVEMENTS SEISMIQUES par Ta TABLE VIBRANTE

Comme i1 est mentionné plus haut, on a utilisé pour les essais les mouve-
ments sé&ismiques enregistrés & TAFT et & SAN FRANCISCO ainsi que 1'accélérogram-
me synthétique AEDF73 contractés en temps.
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Ces accélérogrammes sont intégrés deux fois pour obtenir des signaux de
déplacement utilisés pour piloter la table. Le contrdle § chaque essai est
effectué par mesure du déplacement et de 1'accélération de la table.

8.4 INSTRUMENTATION

Le schéma général de 1' implantation de 1'instrumentation est représenté
sur Ta figure 29. (photographie n° 13)

SA
5;7'1//' il .
%
7|02 %% v //
=13 ESA-F
|
i
S;t
-
=] o8
135mm g |
L i1
¥ o ___
N
TABLE VIBRANTE —
VERIN
IO NG N, SO HYDRAULIQUE

SA SERVO _ ACCELEROMETRE
D CAPTEUR DE ODEPLACEMENT RELATIF

Figure 29 - SCHEMA GENERAL de
1'IMPLANTATION de 1'INSTRUMENTATION -



Photograpiiie 13

DISPOSITIFS d'ESSAI SEISNIQUE

Photograpnie 14

RUPTURE sous EZSSAL SEISUIOUL
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8.41 Caractéristiques Techniques des Capteurs

Les accélérométres, capteurs de déplacement, jauges de contraintes et
extensométres utilisés avaient les mémes caractéristiques que ceux employés
pour 1'édtude des poteaux.

8.42 Acquisition des Données

a) enregistrement des voies de mesure sur deux enregistreurs magnétiques
analogiques de guatorze pistes chacun,

b) enregistrement de seize voies de mesure sur un PLURIMAT S.
8.43 Movens de Traitement des Signaux
Ces moyens sont les mémes que pour les poteaux.

8.5 DEROULEMENT des ESSAIS

Chaque portique a été soumis 3 une succession de séismes jusqu'd observa-
tion de 1a ruine {(caractérisée essentieliement par 1'écrasement du béton en
compression). Avant chaque essai Ta fréquence propre et 1'amortissement du por-
tique sont déterminés par un balayage sinusoidal & trés faible niveau (F = 10 N)
d 1'aide d'un excitateur &lectrodynamique. Aprés chaque séisme, la fréquence
propre et 1'amortissement du portique sont déterminés numériquement en assimi-
lant Te mouvement libre du portique au mouvement pseudo-périodique d'un oscil-
lateur & un degré de liberté. L'expérience montre que 1a mesure de la fréguence
propre de la structure est une trés bonne indication de 1'état de dégradation
du matériau.

Les essais effectués sont résumés dans le tableau page suivante.
]
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VITESSE MAXIMALE
PORTIQUES SEISMES
- Niveau Inférieur | Niveau Supérieur
s JT 19 TAFT NS 0.049 m/s 0.370 m/s
8 séismes de niveau
croissant
JT 20 TAFT NS 0.370 m/s 0.370 m/s
6 séismes de niveau :
élevé
JT 21 SAN FRANCISCO NS 0.080 m/s 0.590 m/s
23 s@ismes de niveau
croissant
JT 22 SAN FRANCISCO NS 0.590 m/s 0.590 m/s
9 séismes de niveau
élevé
JT 23 ACCELEROGRAMME AEDF 73 0.063 m/s 0.360 m/s
Séismes de niveau
croissant

8.6 RESULTATS des ESSAIS SEISMIQUES sur PORTIQUES

Pour les essais s&ismiques sur portiques, comme précédemment vu, trois
types d'accélérogrammes (TAFT, 1952 - SAN FRANCISCO, 1957 et Ac. AEDF 73) ont -
6té utilisés. On a réalisé deux types d'expériences, soit une dizaine de séis-
mes de niveau croissant, soit quelques séismes de niveau élevé

Nous étudions dans ce qui suit le comportement de chacun de ces portiques
observé en cours d'expérience.Pour la détermination de la fréquence et de 1'a-
mortissement des portiques, aussi bien dans leur état initial qu'au cours du
mouvement, on a employé les mémes procédures que pour les poteaux.
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PCRTIQUE JT 19

-

Fréquence initiale
Amortissement initial
Séisme TAFT NS

Durée du séisme

Durée du mouvement du portigque :
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. 2.83 HZ

:1.8¢%
. Echel
: 4.6 s
12 &

le 1/3
15 s

Mouvement de ia Table Mouvement du Portique tat final

Essaif ¢ 2 TN Déplacement maxi |Accél. ?axi o £

L g A " < (m/s¢) = b
e | &= 2 e=" T
= x - X @ COTE | COTE | COTE SOMMET o= | T~

& 2 = E O = | 1552 776 | 338 1552 s g

[om) < & <

1 §.3 0.04¢ 1.2% 6§.91 3.2 1.5 1.31 2.151 3.3
2 11.8 £.099 2.38 3.6 8.9 3.5 :.88 1.87 | 3.¢
3 18.32 0.142 3.8 22.6 112,11 5.5 2.38 1,831 4.2
4 259 | g.182 | 43¢ | 32.0015.5 | 7.5 2.5¢ 1,31 3.9
5 32.1 0.236 £.50 42.0122.7 110.3 2.88 1.12] 4.2

€ 38.0 c.281 6.51 52.5({28.0 {13.¢ 2.93 .87 | 5.
7 és.C 0.328 7.72 60. [34. 17. 2.87 .90} 7.5

8 1.8 c.3e° g.75 6.0 |235. 17.5 2.78 - -

Le mouvement du sommet du portique pour quelques expériences est donné

sur la figure 31.
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Figure 31 - MOUVEMENT du SOMMET du PORTIQUE
SEISMES NIVEAUX CROISSANTS

A partir du troisidme séisme on a observé des fissures importantes aux
niveaux des encastrements d la base des poteaux et au droit de la poutre hori-
zontale. A partir du cinquidme séisme, on a observé 1'dcrasement du béton & la
base des poteaux.

La ruine du portique est survenue au cours du huitiéme séisme.

Aprés la ruine (écrasement du béton aux encastrements inférieurs et supé-
rieurs des poteaux) la poutre horizontale n'est quasiment pas dégradée (fissure
d peine visible).

La ruine du portique est survenue pour la vitesse maximale de sé&isme
V = 0.37 m/s.



PORTIQUE JT 20

Fréguence initiale
Amortissement initial
Séisme TAFT NS

Durée du séisme

Durée du mouvement du portique :
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: 2.92 H
: 1.4 9 °2

: Echelle 1/3
: 4,65
15 s.

Mouvement de la Table Mouvement du Portique Etat final
Essai -g 'E~ . EE ‘;0{: Déplacement maxi Acc?]. ?axi o 5
> E v E o~ (mm) {m/s<) c "
n U~ [7 L E QO — wo__
e - L o~ =N D
- % - ‘@ = | COTE COTE JCOTE | SOMMET ST | £-
@ B = B O w® 1552 | 776 | 338 1552 & g
o < € <
1 52 0.32 8.0 N - il B )
2 53.0 | 0.32 7.0 | 122 | 38 | 18 2.11 1.0
3 53.7 0.34 9.55 68 | 36 | 16 1.95 0.92
4 53.0 0.34 7.36 64 35 17 1.81 0.91
5 52.5 0.31 | 9.30 70 | 38 | 18 1.73 0.97
5 52.6 0.2¢ | 6.70 .| - - - 2.10 -

Les déplacements du portique sont donnés par rapport & la position en

début d'essai, déduction faite du déplacement résiduel de 1'essai précédent.

Le mouvement du sommet du portique pour gquelques expériences est donné sur la

figure 32.
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Figure 32 - MOUVEMENT du SOMMET du PORTIQUE

La ruine intervient par &crasement du bé&ton et rupture des fers aux
deux encastrements inférieurs, le mouvement restant dans le plan du por-
tique.
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PORTIQUE JT 21

FPéquence initiale : 2.95 H
Amortissement initial : 39 ¢
S&isme SAN FRANCISCO NS : Echelle 1/3
Durée du séisme : 1.9

Durée du mouvement du portique : 8 s

Mouvement de 1a Table Mouvement du Portique Etat final
gEssai [ « —_ — : -
. % E § E ENE Déplaca?em:;: maxi !Acc?;l)szu)nx\ g,_ EA
[ [T} Q) :__N bl ™Y
2% | £ % | § ¢ | COTE|COTE |COTE | SOMMET §T| £=
g g g S g | 1982 776 | 338 1552 - g
1 3.4 | c.c80 3 5.5 3.5| 1.4} 1.23 2.2 | 3.5
2| 7.2 | 02| =7 |17 7.9] 3.2 1.ea 191 3.8
3] 10.7 | 0.22 g2 | 3.6 13.9] 5.7 2.37 1.60 | 3.7
3| 14.2 | 6.30 10.5 | 31.3]17.7] 7.4 2.75 1.35 | 3.5
5 8.1 | 0.37 13.5 | 4.0] 22.4] 9.8 2.83 1.21 | 4.5
61 21,7 | c.42 | 15.5 | 5112561114} 2.58 1.08 | 4.9
7.1 2¢.3 033 - 54.8 | 27.3{12.3 2.57 1.06 | 4.9
8| 28.3 [ 0.20 | 19.2 [ ||l 2.4 1.05 | 5.5
s | 2.3 | 032 | 2000 [¥1]2ea]. 2.64 0.96 | 6.8
10| 324 | 0.3 | 2.0 |sgg | 297|137 2.7 0.9 = 5.7
11 38.:3 - - 5a.7 29.5 {13.3 2.77 |
12 | 4.8 . - §1.4 | 319|149 | 2.7¢
i3 2.3 . . 65,2 | 33.8|16.2| 2.66
14 47.1 - - 59.9 | 355 | 172 2.61
e - - e |¥a2|mo| 0¥
15 31.2 - - 62.6 | 38.8 [18.2 o
17 §3.1 | 0.38 | 220 | gq.9|40.3 |20.2 2.58
18 85.2 | 0.32 | 36.¢ | gg.3|43.¢| - .43
19 56.4 | 0.33 . L7230 | - . -
20 §7.5 | 0.38 . 790 | - - 2.39
2 56.2 | 0.57 | 40.: 897 ]| - - 2.21
22 58.4 | 2.33 | z30.3 |44, - - 2.15
] 60.4 232, - - 2.98

On doit noter que lors de ces essais le déplacement de la table a été
incrémenté réguliérement mais la vitesse a été limitée & la vitesse maximale
du vérin pour ces conditions de chargement, soit 0.60 m/s. Ceci a donc abais-
sé la partie haute fréquence du spectre de réponse mais était sous influence

pour le portique qui est & basse fréquence.

Le mouvement du sommet du portique pour quelques expériences est donné
sur la figure 34.
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Figure 34 - MOUVEMENT du SOMMET du PORTIQUE.

Les fissurations aux encastrements sont apparues 3 partir du cinquiéme
essai. L'Bcrasement du béton sur les faces opposées des mémes encastrements
est apparue & partir du diziéme essai. La ruine s'est produite simultanément

par écrasement du béton et rupture des armatures "externes" aux encastrements

inférieurs.

Le déplacement maxi de la table lors de la ruine correspondait & une vitesse

maximale théorique V = 1.36 m/s.
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PORTIQUE JT 22

Fréquence initiale 2.8
Amortissement initial : 1.3 %
Séisme SAN FRANCISCO NS . Echelle 1/3
Durée du Séisme : 1.9

Durée du mouvement du portique : 8 s

Mouvement de la Table Mouvement du Portique Etat final
Essai s = o & | | Déplacement maxi [Accél. ani v =
15 E £ o £ T~ (mm) (m/s¢€) s b
n g - e = s E TN 2~
L _ .\- S _N e ad
2% | 2% | ® | cote|coteE [coTE | somMeT g=| 22
@ 2 2 o 3 1552 | 776 | 238 1552 = 2
< £ <<
1 37 .4 3.3¢1 | 35.1 87.5]3%4.7 1] 28.0 3.51 0.92
2 8.1 0.577 | 35.9 77.0144.0 | 20.5 2.14 g.a3
3 38.1 0.s34 | 38.0 76.0(43.9] 20.¢4 2.36 G.31
4 38.3 1.382 | 38.7 75.0143.7 | 20.3 2.57 0.77
] 3g.4 9.378 | 28.32 74.3143.4 1 20.2 2.58 Q.73
5 58.3 3.57¢| 37.0 74.0(43.1] 20.1 2.78 0.75
7 8.4 0.585 | 36.:% 73.4142.8 | :19.3 2.77 0.70
3 33.4 9.383| 37.0 | 73.5142.7 | 18.5 2.79 3.70
9 8.5 0.¢80 | 36.8 73.4142.81 20.0 2.7% -

Le mouvement du sommet du portique pour queiques experiences esec

donnée sur la figure

Le mouvement du sommet du portique pour quelques expériences est
donné sur la figure 35. .
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35 - MOUVEMENT du SOMMET du PORTIQUE.

Les fissures et 1'Bcrasement du béton aux encastrements sont apparus
lors du premier séisme. La ruine est survenue par écrasement du béton et
.striction des armatures tendues au niveau des encastrements inférieurs.
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PORTIQUE JT 23

Fréquence initiale : 2.78 Hz
Amortissement initial 1.7 %
Séisme ACCELEROGRAMME EDF 73 : Echeile 1/3
Durée du séisme 1 6.7 s

Durée du mouvement du portique : 15 s

Mouvement de 1a Table Mouvement du Portique Etat final
Essai s | 2 1 57| Oéplacement maxi [Accél. gaxi | o g
o 2| 22| 23 (mm) (m/s%) T~ 2_
- 3 - 2 - 3N o
.g < - % T COTE | COTE |COTE SOMMET m‘:':. L~
& = = g S = 1552 | 776 | 338 1552 g 2
Q < = <
1 §.3 | 0.05¢ | 1.99 6.4 3.3 |1.6 1.26 2.05 | 3.2
2 13.7 1 0.108 | 3.08 13.8 | 9.0 }3.9 1.90 1.76 | 4.2
3 20.7 | a.152 | 420 2¢.7 | 13.8 6.1 2.42 1.44 | 4.6
2 27.3 16.214 | 7.11 40.3 | 21.4 |8.9 2.53 1.18 | 4.9
5 34.2 (0.25% | 7.85 55.2 | 32.51]15.4 2.43 0.89 | 6.0
3 41,2 1a.22r | 9.2 1389.2 152.3110.7 2.29 0.89 ! 7.8
7 47.7 10.358 3.17 - - - - - -

Le mouvement du sommet du portique pour quelques expériences est
donné sur la figure 37.
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Figure 37.
MOUVEMENT du SOMMET du PORTIQUE.

Les fissures aux encastrements sont apparues lors du deuxiéme 'séisme et
1'écrasement du bé&ton est apparu & partir du quatriéme séisme. La ruine du por-
tique s'est produite simultanément par écrasement du béton et ruptﬂre des arma-

tures tendues. La vitesse maximale de la table lors de la ruine était de 0.36 m/s.
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IX OBSERVATIONS GENERALES DES ESSAIS SUR PORTIQUES

«
*
1

9.1 EVOLUTION de 1a FREQUENCE

Les fréquences propres des portiques mesurées & 1'aide d'un excitateur
glectrodynamique sont de 1 % @ 8 % plus faibles que celles calculées dans
1'hypothése d'une section homogéne.

Au cours du mouvement séismique, comme pour les poteaux, les portiques su-
bissent une diminution de la rigidité. Ce phénoméne dii en particulier & la fis-
suration du béton entraine la diminution de la fréquence propre du portique.

La figure 38 présente 1a variation de la fréquence en fonction de la fléche
relative. On remarque la diminution de la fréquence de2.9 Hz & 1'état initial,
a 0.97 & 1'etat précédent la ruine.
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Figure 38

EVOLUTION de Ta FREQUENCE en FONCTION
de Ta FLECHE RELATIVE.
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9.2 EVOLUTION de 1'AMORTISSEMENT

L'amortissement des portiques d 1'8tat initial varie de 1.3 %3 3 % de 1'amor-
tissement critique. Au cours du mouvement sé&ismique, 1'amortissement croit. La fi-
gure 39 présente la variation de 1'amortissement en fonction de la fléche relative

(en téte) du portique. L'amortissement mesuré 3 1'8tat précédent la rupture était
de T'ordre de 7.5 % de 1'amortissement critique.

Les essais sé&ismiques sur portiques ont confirmé les résultats obtenus par
les essais du méme type sur poteaux. En effet, Ja tendance concernant la dégra-
dation de la rigidité et 1'accroissement de 1'amortissement en fonction de la
fléche relative en téte des portiques,est 1a méme que celle des poteaux_
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EVOLUTION de 1'AMORTISSEMENT en
FONCTION de Ta FLECHE RELATIVE.
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9.3 CORRELATION entre les RESULTATS d'ESSAIS STATIQUES et SEISMIQUES CONCERNANT
Ya DEGRADATION de 1a RIGIDITE.

En chargement statique cyclique, pour une amplitude donnée ce la charge ou
du déplacement, les boucles d'hystérésis se stabilisent avec une rigidité réduite.
En essais séismiqués, aprés un séisme, on remarque une diminution de la fréquence,
donc une diminution de Ta rigidité. Nous avons &tudié la variation de la ruine du
rapport de la rigidité a 1'état considéré sur la rigidité & 1'état initial, en
fonction de la fléche relative en téte de la structure. Nous avons également étu-
dié la variation du rapport de la fréquence & 1'&tat considéré sur la fréquence
a 1'état initial, en fonction de la fléche relative de la structure. En outre,
nous avons considéré pour une fléche donnée, le rapport de la rigidité sécante sur
la rigidité initiale en comportement statique monotone. La figure 40 présente
1'ensemble de ces trois courbes pour les poteaux. Sur la figure 41 sont présentées
les courbes correspondant aux portiques. Nous constatons que la variation de la
rigidité en fonction de la fléche relative de la structure sous sollicitation sta-
tique ou dynamique, est quasiment la méme. Ainsi, on peut obtenir une estimation
de la diminution de la rigidité (fréquence) d'une structure subissant un sé&isme,
en connaissant sa fléche sous ce séisme, et & 1'aide de son comportement statique.

La relation Force-Déformation (en cas statique) d'une structure procure cette
estimation, en connaissant la force engendrée par 1'action séismique dans la struc-
ture. Par conséquent, on peut évaluer 1'état de fissuration d'une structure sous
un séisme, par 1'intermédiaire de son comportement statique. Nous reprendrons cet
argument au chapitre suivant.
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9.4 COMPARAISOi entre des FORCES HORIZOWTALES de RUPTURE pour les ESSAIS STATIQUES
et DYNAMIQUES.

-
-

Des essais réalisés (statiques ou s@ismiques) nous avons retenu les forces
horizontales de rupture suivantes :

FORCE horizontale maximale atteinte (en cas dynamique, 1a FORCE horjzontale
est le produit de 1'accélération atteinte par la masse).

POTEAUX : Essai statique monotone : 2 200 daN
Essai statique alterné : 2 150 daN
Essai se1sm1que : 1 680 daN
(séismes de niveaux crozssants)
Essai se1sm1que : 1 600 daN

(séismes de niveaux éleeés)

PORTIQUES : Essai statique monotone : 3 340 daN
Essai statique cy$%;agg : 3 330 daN
Essai se15m1que : 4 166 daN
(séismes de niveaux cr,zssants)
Essai se1sm1que : 5 168 daN

(séismes de niveaux éZeves)

CHARGE horizontale atteinte au cours du cycie précédent la rupture :

POTEAUX : Essai statique monotone : 2 200 daN
Essai statique alterné 1 750 daN
Essai s@ismique 1 230 daN

(séismes de niveaux cromssants)

Essai sé1sm1que : 800 daN
(séismes de niveauzx elevés)

PORTIQUES : Essai statique monotone : 3 340 daN
Essai statique cyclique 3 165 daN

alterné
Essai se1sm1que : - 3 165 daN

(séismes de niveaus C‘Z‘OtSSQﬂtS/

Essai séismique 3 092 daN

(séismes de niveaux eZeves)



Figure 41 - DEGRADATION de RIGI
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Figure 42 - ACCELERATION du SOMMET du PORTIQUE en FONCTION

de la VITESSE de TABLE.
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Figure 43 - LA DEFORMEE du PORTIQUE.
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9.5 INTERPRETATION du COMPORTEMENT SEISMIQUE des STRUCTURES BETON ARME

- La*fréquence et 1'amortissement & 1'état précédent la rupture sont sensiblement
les mémes, si cet état est précédé par une succession de séismes de niveaux crois-
sant; ou s'il est précédé par quelques séismes de méme niveau &levé. Ainsi, le
comportement est indépendant de 1'historique, de chargement, en ce qui concerne
1‘état de 1'amortissement et de la fréquence avant la rupture. En revanche, la
réponse en accélération ou la réponsé en déplacement de la structure dépendent
essentiellement de son état au moment de 1a mise en mouvement. Deux portiques, 1'un
ayant subi auparavant des séismes, 1'autre dans son état initial, et tous deux
soumis au méme séisme (v = 1.30 m/s) ont comme réponse en accélération 2.39 m/s2
et 3.51 m/s2 et en déplacement 79. mm et 97.5 mm. Aprés un deuxiéme séisme

(v = 1.31 m/s), le deuxiéme portique a une réponse en accélération de 2.14 m/s2
alors que le premier a une réponse.dé 2.21 m/sz.

- La variation de 1'accélération (donc & un coefficient prés) la force engendrée
par le séisme) en fonction de la vitesse de table pour les portiquesJT montre une
relation bi-Tinéaire entre ces deux paramétres. I1 existe des relations semblabies

pour les trois portiques soumis & une succession de séismes de niveaux croissants.
(fiqure 42).

- La déformée des portiques, mesurée au cours des essais (sé@ismes de différents-
niveaux), est présentée sur la fiaure 43 . Ces figures montrent la varia-
tion du déplacement latéral du portique en fonction du niveau du séisme

(vmax = 0.049 & 0.326 m/s).

- La relation "Accélération-Déplacement" en téte des portiques est illustrée par
la figure 44 . Ces figures fournissent un comportement ductiie pour les por-
tiques UT 19, JT 23).

- La force engendrée par un séisme (1é produit de 1'accélération maximale par la
masse) dans une structure ne correspond pas & la force horizontale statique en-
trainant la ruine de la structure. La différence entre ces deux forces (séismique/
statique) est de - 25 % pour les poteaux et de + 25 % pour les portiques pour les
séismes de niveaux croissants.
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- Une autre particularité du comportement dynamique des structures Béton Armé,
est que 1'on observe des déformations en mouvement dynamiqué dépassée d'un fac-
teur de 1'ordre de 3, des déformations possibles en comportement statique. En

cas statique, par déplacement imposé&, on atteint un déplacement de téte de porti-
que de 3.5 cm (au sommet), en mouvement sous séisme un déplacement en téte de
portique de 9.0 cm a é&té enregistré.

Un poteau testé@ en statique par un déplacement imposé, s'effondre pour un
déplacement de 11 cm. Un poteau semblabie saus mouvement sé&ismique présente un

déplacement de 11.2 cm aprés Tequel i1 est capable de résister i une dizaine de
séismes de méme niveau.

‘f. -
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9.6 iODELE de COMPORTEMENT IDEALISE du BETON ARME

-
-
'

‘Les phénoménes non linéaires qui interviennent dans la flexion d'une poutre
en Haton armé, soumise a un effort normal constant, sont la fissuration du béton
en tension, la déformation plastique du béton en compression, la déformation plas-
tique des armatures en tension ou en compression, enfin 1'écrasement du béton en
compression. La détermination expérimentale de la relation moment-courbure montre
que ces phénoménes interviennent pratiquement successivement. Les essais statiques
et dynamiques de poteaux ont permis d'élaborer un modéle de comportement du béton
armé sous chargement dynamique. Dans ce modéle la loi moment-courbure d'une sec-
tion béton armé est idéalisé par un diagramme tri-linéaire complété par une bran-
che descendante (figure 45 ).
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La fissuration du béton entrafne une diminution de Ta section et du moment
d'inertie donc une diminution de rigidité. Tant qu'il n'y a pas de plastification
Ta courbe de décharge 1 passe par 1'origine. Lorsqu'on atteint la fissuration
quasi-maximale la pente de décharge 2 n'évolue plus guére. Si on dépasse la 1imi-
te d'écrasement du béton (partie D ) on observe une dégradation des cycles qui
entrafnera la ruine de la structure.

On peut calculer la Toi globale moment-courbure i partir des lois de compor-
tement du béton et de 1'acier et de la géométrie de la section de Ta poutre. Ceci
est en particulier réalisé par le programme SAMSON (figure 46).
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Figure 46 - COURBE "MOMENT - COURBURE". ¥
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Ce modéle a été introduit dans le programme de claucl des structures en
béton armé par les é&léments finis “TEDEL". Le calcul des poteaux essayés sur la
table vibrante "“VESUVE", par ce modéle, a montré la validité de ce modéie.

ﬁ-On a calculé la réponse dynamique des poteaux pour différents niveaux des
acc&lérogrammes TAFT NS et SAN FRANCISCO. Les figures 47, 48 présentent les
mouvements calculés et mesurés au cours du temps du sommet d'un poteau ainsi que
les relations moment-courbure correspondantes pour le séisme de TAFT i faible ni-
veau ( 47 ) et & niveau élevé (48 ).
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AnALYSE DYNAMIQUE DES STRUCTLRES

I. GENERALITES

Pour analyser la réponse d'une structure & un chargement dynamique, il est
nécessaire de calculer le mouvement de cette structure pour ce chargement. En
pratique, ce probléme revient & la résolution d'un systéme d'équation de mouve-
ment du type :

H;J + ¢ ; +Kv= F(t)

avec M matrice de masse,
¢ matrice d'amortissement visqueux
K matrice de rigidité
v vecteur déplacement relatif des différents points de la structure
£ (t) vecteur correspondant au chargement.

Dans le cas de 1'analyse d'une structure & une excitation séismique, cette
équation a pour expression :

Mp + 00 + Ko =-MT(t)

avec r(t)vecteur correspondant a 1'accélération du sol «vy(z)

r(t) =y (t) U ol U est un vecteur unitaire dans la direction du séisme.
En général, une structure continue est discrétisée en un certain nombre de points.
Les matrices de masse et de rigidité correspondantes sont alors obtenues ainsi que
la matrice d'amortissement.

Connaissant ces matrices et par conséquent, 1'équation du mouvement de Ta
structure, il ne reste, pour obtenir les réponses recherchées qu'd choisir la mé-
thode de calcul qui convient. Le choix de 1a méthode de calcul est dicté par la
précision recherchée et les moyens de calcul dont 1'on dispose. Dans ce qui suit,
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nous étudierons ces méthodes en signalant leur précision, leur portée, les avan-
tages et les inconvénients de 1'emploi de chacune d'elles.

Nous distinguons deux domaines :

I : ETUDE de STRUCTURES dans le DOMAINE ELASTIQUE LINEAIRE,
IT : ETUDE de STRUCTURES dans le DOMAINE ELASTO-PLASTIQUE.

I1. ETUDE DE STRUCTURES DANS LE DOMAINE ELASTIQUE LINEAIRE

2.1 CALCUL DYNAMIQUE DIRECT PAS & PAS

Pour les sytémes Tinéaires élastiques, la réponse exacte pour un séisme donné
par 1'accélérogramme T (y), peut étre obtenue par la résolution de 1'équation du
mouvement :

Mo +X9+Kv = -M Xt)
cette méthode nécessite un calcul pas & pas au cours du temps. A chaque intervalie
de temps de 1'ordre de 0.005 secondes, pour avoir une bonne précision, on doit pro-
céder 3 1'intégration du systéme d'équation différentielie du mouvement. (Pour un
séisme comme EL CENTRO, dont la durée est de 30 secondes, 6 000 pas de calcul sont
nécessaires) Les résultats seront généralement assez précis pour les périodes de
vibration au moins dix fois plus grandes que 1'intervalle d'intégration.

En général, 1'intégration directe pas @ pas serait une des plus utiles dans
le calcul de la réponse des structures complexes 3 des charges impulsives de cour-

te durée, & condition que 1'histoire de la réponse recherchée soit de durée rela-
tivement courte.

Néanmoins, i1 existe une difficulté potentielle dans 1'intégration pas & pas de
la réponse des systémes d plusieurs degrés de liberté ; la matrice d'amortissement
C doit étre définie explicitement, et non en fonction des facteurs d'amortissement
modauz. 11 est trés difficile de déterminer tous les coefficients d'influence d'amor-
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tissement. En général, le procédé de calcul le plus efficace consiste & estimer
les valeurs des facteurs d'amorti ssement modaux jugés importants, et & calculer
ensuite une matrice d'amortissement orthogonale.

Cependant on peut considérer que la métrice d'amortissement est définie
explicitement et non par des facteurs d'amortissement modaux, ce qui accroit la
généralité de Ta méthode d'intégration directe pas d pas par rapport & la méthode
de superposition des modes que nous &tudierons par la suite.

Cette méthode fournie d& chaque intervalle de temps, et en chaque point de
la structure &tudiée, la réponse (v, v, #) recherchée, ce qui permet d'&tudier
le mouvement de chaque point du systéme sous un séisme.

2.2 CALCUL DYNAMIQUE par la METHODE de SUPERPOSITION des MODES

Pour une structure élastique linéaire, 1'utilisation des coordonnées princi-
pales (normales) et leurs propriétés d'orthogonalité peuvent servir, pour obtenir
les équations découplées du mouvement, & partir des systémes d'équations du mou-
vement de l1a structure.

Ce procédé procure 1'équation du systéme d un degré de Tiberté correspondant
4 chaque mode de vibration de la structure. Ainsi, 1'emploi des coordonnées prin-
cipales permet de transformer les équations du mouvement, qui constituent un sys-
téme de N équations différentielles simultanées, couplées par les termes non dia-
gonaux des matrices de masse et de rigidité&, en un systéme de N équations indépen-
dantes, rapportées aux coordonnées principales. La réponse dynamique peut donc
gétre obtenue en calculant séparément les réponsés de chaque mode, et en les trans-
formant en coordonnées géométriques, pour avoir la réponse totale, il ne reste qu'd
superposer les réponses ainsi obtenues. La réponse dynamique de chacun de ces mo-

des considéré comme un systéme élastique d un degré de liberté et soumis & un char-

gement quelconque,en particulier d une excitation séismique représentée par un
accélérogramme, s'obtient en général par 1'intégrale de Duhamel. Ainsi on obtient

pour chaque mode de vibration la réponse (v, ¥, ##) & chaque intervalle de temps
et en chaque point considéré.
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Lorsque la réponse (v, v, 5) est déterminée, 1e calcul des sollicitations,
ne pose, en principe, aucun probléme. (figure 1)

A Premier mode
AN ;.
! W \/
F.

Deuxiéme mode

N,
V\/

F Troisiéme mode
3 .
L -
A/ﬂ\ A rl AN\ ,
T~y vY vYu

Réponse totale

F
}

{

Figure - 1

On remarguera que dans la plupart des cas les contributions des dif-
férents modes sont plus importantes pour les fréquences basses, et tentent
a eétre negligeables pour les fréquences plus hautes. I1 en résulte qu'il

n‘est généralement pas nécéssaire d'inclure tous les modes de vibration & fré-
quence élevée dans la superposition. La série comprenant les modes & superposer
peut donc étre tronquée lorsque la réponse a &té obtenue avec un degré de préci-
sion suffisant. Une autre raison pour limiter le nombre de modes 3 considérer
dans un calcul dynamique, c'est que la modélisation mathématique d'un systéme

complexe conduit & des résultats relativement peu précis pour les modes & fréquences
élevées.

Cette méthode comme la précédente, procure la réponse au cours du temps d'une

-

structure & un chargement dynamique, avec la différence que, d'une part, les modes
de fréquences élevées ne contribuant pas beaucoup & la réponse totale peuvent étre
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négligés. En pratique, on ne considére que les touts premiers modes, ce qui diminue
tcensidérablement le volume de calcul pour une structure complexe d plusieurs degrés
de liberté.

D'autre part, la détermination des facteurs d'amortissement pour chaque mode
est plus commode que la détermination des coefficients d'influence d'amortissement.

Ces deux avantages font que cette derniére méthode est généralement employée
pour 1'analyse dynamique des systames &lastiques 1inéaires dans le cas ou 1'on
s'intéresse aux réponses du systéme au cours du temps.

La variation au cours du temps des déplacements d'une structure peut &tre con-
sidérée comme la mesure fondamentale de sa réponse & un chargement dynamique. On
peut calculer directement les autres éléments de la réponse, telles que les contrain-
tes ou les forces produites dans certaines parties de la structure, 3@ partir des
déplacements. Par exemple, les forces élastiques qui s'opposent & la déformation
de la structure. Ainsi la variation des forces élastiques est calculée au cours
Au temps. Mais dans les cas courants et en pratique, ce qui est recherché, n'est
pas la variation au cours du temps des déplacements de la structure ou la variation
de Ta force élastique engendrée dans la structure, mais Tes maximums de ces valeurs-
Dans ce cas 1a méthode la plus appropriée est la méthode quasi-statique équivalente

{méthode de spectre de réponse).
2.3 METHODE par 1'AALYSE MODALE et UTILISATIOM di¢ SPECTRE de REPOMSE

L'outil fondamental du calcul "séismique" par cette méthode est le spectre
de réponse. Un spectre de réponse (d'osci]]ateurf constitue une représentation d'un
accélérogramme donné. Ainsi, un séisme dans cette méthode est représenté par son
spectre de réponse correspondant, ce qui a lui seul, permet de calculer la réponse

d'une structure linéaire.

De 1a méme maniére que dans la méthode de superposition modale, d partir du
systéme d'équations de mouvement d'une structure, en utilisant les coordonnées
principales, on obtient 1'équation du mouvement de chaque mode de vibration, ainsi
que la fréquence propre et Jevecteur modal de chacun d'eyx. A partir de ce stade

(#) Annexe A
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de calcul, la procédure de calcul change par rapport & la méthode précédente.
Cette fois-ci, nous ne calculons pas la réponse de chaque mode 3 un s@&isme donné
(par exemple, par 1'intégrale de Duhamel) mais nous obtenons la réponse maximale
de chaque mode & un séisme 3@ 1'aide de son spectre de réponse. Connaissant la
fréquence (f) et le coefficient d'amortissement (£) de chaque mode et ayant le
spectre de réponse, nous reportons la fréquence sur 1'abscisse du spectre. La
Tigne perpendiculaire & 1'abscisse en ce point coupe la courbe correspondante au
coefficient d'amortissement considéré en un point (P) . Une ligne perpendiculaire

i un des axes des r&ponses i nartir de ce »oint (P) procure la rénonse recherchée
(figure 2).

wi2wl

vy UD'

o’* A' = uV' 'uzo' .‘\OQ
% >
G ] . &
~ réponse maximal 59

£

Fréquence

Pseudq vitesse

Figure 2

En répétant cette procédure de calcul pour chaque mode, nous obtenons 1la

réponse de chaque mode. Pour avoir la réponse totale de Ta structure, i1 suffit

de combiner ces réponses. Et c'est justement 13 que la difficulté commence : Com-
ment doit-on combiner ces réponses, sachant qu'il n'y a pas de raison gque ces ré-
ponses maximales soieént de méme signe, ni soient produites au méme moment. La super
position des valeurs absolues des réponses par la sommation arithmétique sera alors
une surestimation de la réponse totale. Une méthode généraiement employée dans ce
cas, consiste & considérer les modes de vibration indépendants, puis pour obtenir
la réponse totale, conformément aux lois statistiques, faire la moyenne quadratique
des carrés des réponses. Ainsi la réponse est la racine carrée de la somme des car-
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rés des réponses. Eviderment, a priori, nous ne savons pas si la réponse ainsi
obtenue est une surestimation ou une sous-estimation de la vraie réponse.

Des &tudes entreprises et rapportées par Newmark et A1.(1965), Jennings et
Newmark (1960) et encore Jennings et Newmark (1960) (1) nortant sur un ensem-
ble de structures & plusieurs degrés de Tiberté et soumis d différents s@ismes
(accélérogrammes) ont montré des résultats intéressants. Dans ces é&tudes, la
réponse de chaque systéme a été calculée, d'abord par calcul dynamique direct par
1'intégration pas & pas des équations du mduvement, puis par 1'analyse spectrale.
La vraie réponse obtenue par la premiére méthode a été comparée avec celles obte-
nues par la deuxiéme méthode (la somme des valeurs absolues des réponses et la
racine carrée de la somme des carrés des réponses). Nous pouvons ainsi résumer
les résultats.

Pour les systémes ayant moins de quatre degrés de liberté, la vraie réponse
d un séisme est trés proche mais un peu moins de la somme des valeurs obsolues
des réponses modales. En revanche, pour des systémes & plus de douze degrés de
libert&, 1a vraie réponse est trés proche de la racine carrée de la somme des
carrés des réponses modales. La vraie réponse des systémes ayant un degré de 1i-
berté intermédiaire représenterait la moyenne des deux valeurs.

Comme exemple, nous présenterons une étude de Newmark en ce domaine. Cette
étude concerne deux systémes & cinq degrés de liberté. Pour le premier, les masses
et les rigidités sont les mémes.

Dans le deuxiéme cas, les masses sont les mémes mais les rigidités varient.
Les réponses de ces deux systémes sont calculées pour une excitation de sol due a
une explosion nucléaire, enregistrée d Aardwark. Les réponses sont données sous
forme de déplacements relatifs de chacun des cing étages. Les réponses obtenues
par la somme des valeurs absolues des réponses modales ou par la racine carrée de
la somme des carrés des réponses modales ainsi que 1a réponse exacte, calculée par
1'intégration pas 3 pas des équations du mouvement, sont présentées sur les figu-
res 3 et 4. Dans ces figures, 1a valeur SA = 1.00 s correspond au cas ol
la valeur approximative é&gale 1la vraie valeur. Comme démontre les fiqu-
res 3 et 4 la somme des valeurs absolues des réponses, se situe souvent, au
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dessus des vraies rénonses, comme il se doit. De la méme maniére, la ra-

cine carrée de la somme des carrés se situe en dessous des vraies réponses. Des
calculs semblables avec différentes excitations séismiques du sol aboutissent

aux mémes conclusions. A moins que les caractéristiques géométriques et mécani-
ques de la structure soient de telle sorte que ses fréquences propres soient

trés approchées. D'une maniére générale, comme nous 1'avons remarqué précédemment,
pour un systéme 3 cinq degrés de libertd, on doit prendre en compte la moyenne
des deux réponses modales. Cependant, il y aura une erreur de 40 % dans cer-
tains cas et de 20 % dans la plupart des cas si 1'on utilise 1'une ou 1'autre

des réponses obtenues (1) Nows présentons aussi les résultats d'une autre étude

réalisée par S. J. Fenves et rapportée par Newmark.

Ces calculs concernent une série de structures de 40, 30, 20 et 10 étages,
dont les paramétres sont choisis de telle maniére que les périodes propres se
situent entre trois et une secondes. Le spectre de réponse utilisé est trés
proche du spectre de réponse d'EL CENTRO (D = 10 in - v = 20 in/sec., A = 0.667g).

Les déplacements de ces structures obtenus par la somme des valeurs
absolues (S.V.A.) et par la racine carrée de la somme des carrés des valeurs
spectrales (R.C.S.C.) sont présentés sur les figures 5 et 6.

La figure 6 représente les valeurs de 1'effort engendré, dans les &tages.
Ces deux figures mettent en évidence la différence qui existe entre les résul-
tats calculés par deux différentes procédures d'accumulation des réponses spec-
trales.
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D'aprés Newmark, néanmdins nous pouvons utiliser les résultats de calcul
modal par 1'emploi de spectre de réponse, pour avoir les réponses sé&ismiques
d'une structure. Ces réponses renferment des erreurs parfois, mais elles sont
relativement petites. Toutefois, i1 ne faut pas oublier qu'il faut calculer
une structure & plusieurs séismes et considérer comme réponse finale la moyen-
ne des réponses ainsi obtenues. Une telle réponse est plus représentative des
valeurs probables que 1a réponse obtenue pour un seul séisme.

II1, CALCUL DE STRUCTURES DANS LE DOMAINE ELASTO-PLASTIQUE

3.1 CALCUL DYNAMIQUE DIRECT PAS & PAS

Dans le cas des structures linéaires soumises d& des chargements dynamiques
Te calcul dynamique direct consistait en la résolution pas d pas des équations
différentielles du mouvement pour chaque incrément de temps. Nous avons aussi
vu les difficultés concernant le calcul de la matrice d'amortissement, nécessaire
pour 1a résoiution du systéme d'équations.

Pour les structures non linéaires, (modélisées en un comportement élasto-
plastique) dont les caractéristiques sont variables dans Te temps, il est né-
cessaire de mettre au point une méthode de calcul dynamique susceptible de prendre
en compte les non-linéarités. La méthode qui est probablement la plus puissante
en analyse non linéaire est, encore une fois, celle de 1'intégration pas 3 pas.

Dans cette technique, la réponse est calculée de point en point pour une
suite de cours incréement de temps, At, généralement choisis de Tongueur fixe
pour la commodité des calculs. L'Bquilibre dynamique est é&tabli au début et & la fin
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de chaque intervalle. La nature non linéaire du systéme est prise en compte par le
caicul de nouvelles caractéristiques relatives & 1'état déformé pris au début

de chague incrément de temps. La réponse compléte est obtenue en prenant la vi-
tesse et le déplacement relatifs & la fin d'un intervalle pour les conditions ini-
tiales de 1'intervalle suivant, le processus peut étre poursuivi pas d pas depuis

le début du chargement jusqu'a n'importe quel instant, approchant ainsi un compor-
tement non linéaire au moyen d'une séquence de systémes linéaires successifs ( 2).

Les propriétés des matériaux peuvent dans ce type d'analyse présenter n'im-
porte quelle forme de non-linéarité, & condition que les caractéristiques de ri-
gidité soient complétement définies par 1'histoire passée et par 1'état actuel

de 1z déformation.

Comme dans toute intégration numérique, la précision de cette méthode pas a
pas dépendra de la durée de 1'incrément de temps At. Cet incrément de temps doit
étre assez court pour permettre une bonne représentation de toutes les grandeurs
intervenant dans le calcul. En général, 1'incrément de temps, at, doit étre infé-
rieur ou 8gal & un dixiéme de la période la plus petite de la structure, pour que
les résultats obtenus soient dignes de confiance. Pour un systéme & plusieurs
degrés de liberté, il se peut qu'il soit nécessaire de considérer de 1'ordre de
100 & 200 incréments de temps par seconde de calcul de réponse dynamique. Ainsi
le calcul dynamique complet d'un systéme complexe et & plusieurs degrés de liber-

té dewvient un calcul fastidieux et colteux.

3.2 CALCUL par 1'ANALYSE MODALE et UTILISATION du SPECTRE de REPONSE MODIFIE
"METHODE DITE de NEWMARK"

Le calcul dynamique direct pas & pas des structures & comportement élasto-
plastique nécessite des moyens de calcul considérables et par conséquent cela
devient long et colteux. L'analyse modale (directe ou spectrale) est basée sur
le principe de superposition, ce qui n'est valable que pour les systémes 3 compor-

tement élastique linéaire.
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La recherche d'une méthode de calcul approché pour des systéme ayant un
comportement &lasto-plastique depuis bien longtemps, a attiré 1'attention de
beaucoup de chercheurs dans ce domaine. L'étude de la réponse d'un systéme simple
d comportement é&lasto-plastique & un séisme, montre une réduction considérable
de 1a force (latérale) engendrée par rapport & celle que 1'on aurait obtenue en
considérant le systaéme étudié comme élastique. En fait, les premiéres é&tudes
dans ce domaine ont été commencées par S.L. Pan? Ces études portaient sur des
portiques simples soumis & un mouvement s&ismique. Les résultats indiquaient
1'importante influence de 1'absoption d'énergie par la plastification de la
structure, sur des effets dynamiques du mouvement. Puis, des &tudes semblables
ont &té effectuées par Tanabshi et Mousnerf Ce derniera proposé une procédure de
calcul pour les systémes élasto-plastiques basée sur les considérations <Snergéti-

ques. Les études de Bycroft, Murphy et Browdsprésentent les Péduliats de calcul

concernant 1'établissement d'un spectre de réponse pour les systémes &lasto-nlas-
tiques.

Finalement, Newmark a entrepris une série d‘Btudes sur des systémes d un
degré de liberté. I1 a étudié la réponse de chacune de ces structures aux accélé-
rogrammes d'EL CENTRO (1940) et VERNON (1933). Le premier représentant le séisme
le plus fort enregistré (0.32g) et le deuxiéme, un séisme relativement faible
(0.12g).

Dans cette étude la structure a un comportement élasto-plastique bi-linéaire.
Le niveau de plastification estmesuré par le facteur de ductilité. Le facteur de
ductilité présente, par définition le rapport du déplacement total au déplacement
correspondant.au début de la plastification.
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Le déchargement et rechargement aprés la plastification s'effectuent paral-
1élement & la partie élastique. Ayant effectué ces études et se rappelant des
deux principes fondamentaux suivants :

A.  Structwres & fréquence basse

Une structure 4 fréquence basse corresp nd d un systéme dont la masse est
grande alors que sa rigidité est faible. Quand un tel systéme subit un mouvement
trés rapide de s.l (séisme), la masse n'a pas le temps de b uger, par conséquent,
elle subit un déplacement relatif d sa base, égal au déplacement du sol. Ainst,
le déplacement maximal de la masse par rapport d sa base (le déplacement maximal
du ressort) est égal au déplacement du sol d2 au séisme. Ce phénoméne est indépen—
dant de 1'am rtissement du systéme et surtout il est indépendant du comportement
du ressort. Elastique ou élasto-plastique). Considérons un systéme élast -plas—-
tique, soumis & un séisme dont le déplacement maximal est Um. Comnaissant la li-
mite élastique Uy, nous powvons en déduire le facteur de ductilité, u et la part
plastique du déplacement.

Um

p = — et Uszm—Uy
Uy =

(w - 1) Wy

Up

et la forece élostique engendrée :
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Ainsi powr un systéme élasto-nlastique, ayant la ductilité u, la force élas-

tique engendrée dans le ressort 2st réduite du méme facteur u.

B. Structures d fréquence haute

Une structure 4 fréquence haute correspond d un systéme dont la masse est
petite et la rigidité grande. Lorsqu’un tel systéme est soumis 4 un mouvement
du sol (séisme), la rigidité du systéme Stant grande, le ressort ne se déforme
pas, et par conséquent, la masse subit la méme accélération que le sol comme st

la masse faisait partie du sol.
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Pigure 9 - SYSTEME & FREQUENCE HAUTE

Ce phénoméne est également indépendant de l'amortissement et du comportement
du ressort. Ainst, dans ce cas la force engendrée dans le systéme peut étre cal-
culée de la maniére suivante :

F =m. a m : masse du systéme
max max

Pour les structures & jfréquence moyenne, intervient L'amlification du mouve-
ment (déplacement, vitesse, accélératton). Ainsti, une structure 4 fréquence moyenne
soumise 4 un séisme, aura une réponse différente en Ffonction de son comportement

élastique ou élasto-plastique.
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Newmark, pour définir une relation entre les réponses €lastiques et
élasto-plastiques d'un systéme & un méme séisme, a proposé 1'égalité d'énergie
absorbée par le systéme qu'il ait un comportement élastique ou élasto-plastique.
Cette égalité d'énergie procure le rapport de la force latérale engendrée dans
le systéme supposé élasto-plastique, par rapport & ce qu'on aurait obtenu si le
systéme avait un comportement élastique.
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Ayant obtenu cette relation pour les structures 3 fréquence moyenne, on dis-
pose pour toutes les gammes de fréquences, des relations entre les forces latéra-
les engendrées dans un systéme élasto-plastique par rapport 3 celles engendrées
dans le méme systéme supposé é&lastique.

Ces trois régles peuvent étre résumées ainsi
Sous un séisme,

1. Pour les systdmes & fréquence basse, le déplacement total d'un systéme &las-
to-plastique est &gal au déplacement d'un systéme &lastique de méme fréquence.

2. Pour les systémes & fréquence moyenne, 1'énergie totale absorbée par le sys-
téme élasto-plastique est la méme que pour un systéme &lastique de méme fré-

quence.

3. Pour les systémes d fréquence haute, la force engendrée dans un systéme élasto-
plastique est la méme que pour un systéme &lastique de méme fréquence.

Ces trois régles sont représentées sur la figure 11.
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Cette figure montre dans les régions ol le déplacement est préservé, que
les forces ou les accélérations varient selon les coordonnées des courbes
(force-déplacement) pour la valeur préservée du déplacement.

Dans les régions ol 1'énergie est préservée, le déplacement et la force
ou accélération varient de tel maniére que la surface sous charge courbe (force-
déplacement) est la méme. Finalement, dans les régions ou la force est préservée
le déplacement varie selon 1'abscisse de la courbe (force-déplacement) correspon-
dante.

Newmark, & partir d'un spectre de réponse, pour des systémes élastiques,
et en considérant ces trois régles a établi le spectre de réponse pour un systéme
élasto-plastique.

Considérons un spectre de réponse en accélération. Sur le spectre élastique
la partie pour les hautes fréquences est la méme que pour le spectre élasto-plas-
tique. Dans la partie & fréguences moyennes, on obtient le spectre &lasto-plastique
du spectre élastique en le divisant par le coefficient vZu -J.

Pour la partie & faibles fréquences, le spectre élasto-piastique s'obtient
du soectre élastique en le divisant par u . Ainsi en pré-supposant un coefficient
de ductilité, on obtient facilement un spectre élasto piastique, avec lequel on
peut faire un calcul spectral pour un systéme élasto-plastique avec un coefficient
de ductilité donné. (figure 12)
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Si 1'on considére unspectre de réponse représenté sous forme tri-log, comme
représenté par -a figure 13, ci-dessous, on peut &tablir le spectre de rénonse modifié
désiré, soit en accélération, soit en déplacement ou en vitesse, en tenant compte
des coefficients de conversion représentés dans le tableau 1.
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"ELASTO-PLASTIQUE"

Quantité REPONSE ELASTO-PLASTIQUE/
Conservée REPONSE ELASTIQUE

Dénlacement Total Accélération
Dépiacement 1 Y:J
Energie ou vitesse T ol
Forca ou accélération u 1

Tableau 1~ RAPPORTS de la REPONSE SEPCTRALE ELASTO-PLASTIQUE
sur la REPONSE SPECTRALE ELASTIQUE pour DIFFERENTES REGIONS.
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Le spectre de réponse élasto-plastique obtenu, permet ainsi de faire un
calcul spectral méme pour un systéme de comportement é&lasto-plastique. Néanmoins,
i1 faut signaler que cette mé&thode est une méthode approximative.

Les figures ci-dessous, d'aprés Newmark, représentent bien 1'écart qui
peut exister entre la réponse obtenue par la résolution de 1'&quation du mouvement,
et celle obtenue par cette méthode. Cet écart, d'aprés Newmark, peut méme atteindre,
dans certains cas, 50 %. ( 6 )
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[1 faut remarquer, d'autre part, que les résultats présentds concernent des
systémes & un degré de Tiberté. Dans Te cas de systémes 3 plusieurs degrés de 1i-
berté, le calcul par 1'analyse modale en utilisant un spectre de réponse élasto-
plastique devient compliqué, en ce qui concerne le choix du facteur de ductilité.

pour chaque mode par exemple. Ainsi les réponses obtenues deviennent compromettantes.

Bien entendu, depuis la présentation de cette méthode, beaucoup de recherches
ont été entreprises par différents chercheurs. Ces travaux portent, en général,
sur la comparaison des résultats obtenus par cette méthode AvecC CBUX obtenus par
le calcul dynamique direct pas d pas, pour des systémes d plusieurs degrés de li-
berté. Notamment, les travaux de A. S. Veletsos et W. Pennington Vann, sur un en-
sembie de systémes & 2 ou 3 degrés de liberté. Cette étude a abouti au résultat
suivant : pour des systémes d plusieurs degrés de liberté, les régles proposées
pour un systéme & un degré de liberté, peuvent aboutir & une estimation de réponse
inconservative et plus le nombre de degré de liberté augmente, plus 1'erreur

commise est importante. (7)
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I INTRODUCTION

L'étude du comportement des structures en béton armé sous chargement cyclique
alterné et sous chargement séismique met en évidence le méme caractére de non 1i-
néarité du béton armé sous de telles soilicitations.

Les essais séismiques sur la table vibrante montrent 1'importante diminution
de la rigidité de la structure testée, méme pour un séisme de niveau modéré.

La prise en compte de ces caractéristiques en calcul dynamique est importante,
d'autant plus que la fréquence propre de la structure, et par conséquent la réponse
dynamique, est directement dépendante de la rigidité.

Le calcul modal, en attribuant un comportement élastique linéaire au béton
armé, ne représentepas le comportement dynamique d'une structure et les réponses
ainsi obtenues sont compromises.
Le calcul dynamique pas d pas,en prenant en compte le comportement complexe
du béton armé sous sollicitations dynamiques est précis, mais trés couteux et il n'est
pas toujours a la portée de 1'utilisateur.

Au vu de 1'analyse de tous les essais rapportés, 1'idée est venue d'utili-
ser Te comportement quasi-linéaire des sections fissurées pour développer une
méthode de calcul statique équivalente. En effet, si un simple calcul statique
se révéle insuffisant pour le calcul de la tenue au séisme, on peut penser qu'une
méthode quasi-statique par approches successives peut donner une bonne approxima-
tion de la réponse dynamique pour un colt modére.

En effet, des essais statiques cycliques nous avons tiré la conclusion sui-
vante :

Au cours du chargement, pour un cycle de charge de niveau donné, la structure
subit une diminution de la rigidité pendant les premiers cycles aprés quoi la
structure a un comportement quasi 1inéaire avec une rigidité réduite (sous ce
niveau de charge).
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Si 1'on répéte le méme cycle ou si 1'on exerce un cycle moins important
(niveau de charge moins élevé) i1 n'y a presque pas de nouvelle diminution de
la rigidité. Bien entendu, en augmentant 1'amplitude de la charge, la structure
subira une plus importante diminution de la rigidité.

Des essais dynamiques, nous avons tiré les enseignements suivants :

Au cours du mouvement séismique, 1a structure subit une dégradation de ri-
gidité qui est d'autant plus importante que le niveau du séisme est grand. Cette
dégradation se traduit par la diminution de la fréquence propre de la structure.
Si 1'on réalise sur une méme structure une série de séismes, on constate une dimi-
nution considérable de la fréquence sous le premier séisme. Pour les sé&ismes sui-
vants, si le niveau est supérieur & celui du précédent, on constate encore une
diminution de fréquence, c'est~-a-dire, une dégradation supplémentaire de la rigi-
dité. Mais si 1'on répéte le méme séisme, de méme niveau, du deuxiéme au dernier la
la fréquence varie trés peu (variation de 5 & ~ 2.6 H, pendant le premier séisme
et de 2.6 & =2.5 HZ au cours de la quarantaine de séismes suivants). Ainsi nous
constatons encore un comportement quasi 1inaire de la structure.

En résumé, on peut assimiler le comportement dynamique non linéaire des struc-
tures en béton armé & un comportement dynamique 1inéaire dont la rigidité, dépen-
dant du niveau de séisme qu'il subit, reste & définir. Connaissant cette rigidité
pour le systéme considéré &lastique linéaire, 1a méthode d'analyse modale serait
applicable.

D'autre part, si 1'on étudie la variation de la rigidité en fonction de la
fléche en téte de la structure par exemple, on remarque qu'il y a presque ia méme
relation pour les essais statique et dynamique (figure 40 , Chapitre III).

II. PRINCIPE DES ETUDES THEORIQUES

Compte-tenu de 1a ressemblance des comportements dynamique et statique, qui
vient d'étre mentionnée, on peut procéder & un calcul itératif pour définir la
rigidité de la structure dans 1' &tat "dégradé" qu'elle aura sous un séisme donné.
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Nous avons développé cette procédure qui comprend les &tapes suivantes :

- Calcul statique non linéaire pas d pas du portique sous charges verticales qui
lui sont appliquées, plus charges horizontales (puisqu'il s'agit de réponse d un
séisme horizontal) croissantes appliquées aux niveaux des centres de gravité des
charges verticales. Le programme calcule et donne les moments fléchissants dans
les sections considérées dans la schématisation et pour chaque pas de charges
horizontales,

~ Calcul des fréquences et des modes propres du portique ainsi que caicul des
coefficients de participation de chaque mode,

- Calcul de la réponse au séisme du portique en ayant les fréquences propres, par
1a méthode danalysesmodales en utilisant 1a méthode de spectre de réponse en ac-

célération. Ce calcul donne les forces statiques équivalentes 3 appliquer horizon-
talement au portique aux niveaux des centres de gravité des masses.

- A 1'aide du calcul statique non linéaire, de la premiére &tape, et sous ces
forces horizontales, calcul de la rigidité des sections considérées dans la modé-
lisation du portique (pour les portiques courants, dans cet état les sections sont
sur-sollicitées).

- Avec les rigidités obtenues, répétition des &tapes 2, 3 et 4 ; calcul des fré-
quences propres,

calcul des réponses modales,

calcul des rigidités des sections,

ainsi on obtient les nouvelles valeurs de rigidités (pour les portiques courants,
dans cet &tat les sections sont sous-sollicitées),

- Répétition des étapes 2, 3 et 4 jusqu'd ce qu'il y ait convergence. En géné-
ral, quelques itérations suffisent.
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111, PROCEDURE DE CALCUL ITERATIF

Nous développons en détail la procédure de calcul.
3.1 CALCUL STATIQUE

Pour nos études nous utilisons comme 10is de comportement des matériaux,
les 1ois globales de "moment-courbure”.

3.11 Calcul des Lois Globales (Moment-Courbure)

Les phénoménes non linéaires qui interviennent dans la flexion d'une section
en béton armé, soumise a un effort normal constant, sont : la fissuration du béton
en traction, la déformation plastique du béton en compression, la déformation plas-
tique des armatures en traction ou en compression, enfin 1'écrasement du béton en
compression. Pour tenir compte de ces phénoménes, on calcule la 1oi globale moment-
courbure & partir des lois de comportement réel du béton et de 1'acier et de la
géométrie de la section considérée. On prend en compte 1'existence de 1'effort nor-

mal dans la section s'il s'agit d'une section de poteau.

Ainsi il y a autant de lois moment-courbure & calculer qu'il y a de sections
différentes. La différence peut étre due aux dimensions, au ferraillage ou & la
précontrainte due & 1'effort normal (sections poteaux). Les sections dissymétri-
quement armées auront des comportements différents dans un sens ou dans 1'autre.

Nous avons employé le programme SAMSON (Annexe C ) pour le calcul de nos
lois "moment-courbure".

Ce programme calcule les caractéristiques de la section équivalente : le mo-
dule d'Young, 1a position d'axe neutre et le moment d'inertie. I1 fournit en outre,
pour chaque valeur du moment ou de la courbure, les contraintes et les déformations
dans les aciers et en chaque point du découpage dans la hauteur de la section du
béton. La position de 1'axe neutre est également calculée. A la fin du caicul, 1a
courbe "contrainte-déformation" est éventuellement tracée et les couples de valeur
la définissant récapitulés. En fait, les sorties du programme sont les caractéris-
tiques de la section homogéne équivalente. A savoir,
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- la déformation e = Xx. v
- la contrainte de flexion ¢ = —

e déformation,
X courbure,

v =e/8
épaisseur

[\

g contrainte
moment fléchissant

=X

I moment d'inertie de la section.
La figure 1 en présente un exempie.
3.12 Calcul Non Linéaire des Structures

Pour les calculs non linéaires des structures étudiées, nous employons le
programme de calcul non l1inéaire par &léments finis, TEDEL (Annexe C ).

Dans ce programme les lois de comportement des matériaux sont introduites
sous forme des lois globales de "mouvement-courpure”. Ce programme permet de cal-
culer une structure sous une combinaison de charge verticale et horizontale, ainsi
que sous un déplacement imposé. Les charges sont augmentées par &tape. A chaque
étape de calcul, le programme donne les moments et les dé&formations en chaque
points discrétisés de la structure car la structure est discrétisée en un certain
nombre d'éléments et le programme fournit les moments correspondant aux extrémités
de chacun d'eux. En ayant le moment dans une section et 3 1'aide de la loi "moment-
courbure" correspondante, on obtient toutes les informations sur 1'état de la
section. Ainsi on calcule la charge de rupture de la structure aussi bien que sa
déformation. La figqure 2 présente les diagrammes de charge-déformation d'un
portique obtenus par 1'expérience et calculée 2ar ce programme (TEDEL). La concor-
dance des résultats est plus que bonne.
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Figure 1 - COURBE "MOMENT-COURBURE".

daN | Charge

- caleul
~ expérience

-

3000/
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Figure 2 - COMPARAISON des COURBES “CHARGE-FLECHE"
CALCULEE et MESUREE
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3.2 CALCUL DYNAMIQUE
3.21 Calcul des Fréquences Propres

Dans cette &tape nous calculons les fréquesces propres de la structure en
prenant en compte les caractéristiques mécaniques (éventuellement modifiées) des
sections. En fait au début du calcul, les sections béton armé sont considérées
intactes. Dans les itérations suivantes, leurs états seront éventuellement modi-
fiés. Ce calcul est effectué par TEDEL, qui nous donne les frégquences propres ainsi
que les modes (figure 3 ). Ayant les modes propres, nous calculons les coefficients
de participation de chague mode.

3.3 CALCUL SPECTRAL

Nous employons ia technique de spectre de réponse pour le calcul de la réponse
séismique.

3.31 Calcul de la Réponse Spectrale de la Structure

Ayant le spectre de réponse en accélération pour le séisme choisi et connais-
sant les fréquences propres calculées dans 1'&tape précédente, nous obtenons pour
un amortissement donné la réponse en accélération de chaque mode. Par la combinai-
son des réponses modales, nous obtenons la réponse totale de la structure. La
réponse "dynamique" ainsi calculée (premiére itération) n'est qu'une réponse ap-
prochée car les fréquences ne sont que des valeurs approchées. Ayant cette réponse,
les modes de vibrations et les masses, nous calculons les forces statiques équiva-
lentes.

3.4 CALCUL de 1'ETAT des SECTIONS

3.41 Calcul des Caractéristiques Mécaniques des Sections sous les Sollicitations
données (Calcul de la Rigidité)

A 1'aide des résultats du calcul de la premiére &tape, pour la réponse séis-
mique obtenue (en étape 3) nous calculons la rigidité des sections considérées dans
1a modélisation de la structure par le programme RIGID développé dans ce but.
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Pour obtenir les caractéristiques des sections d un état considéré, on
introduit dans le prognamme, les lois de comportement des sections, la géométrie
des sections et les moments correspondant & 1'état considéré (calculés dans la
premiére étape). Le programme donne la rigidité des sections ainsi que la rigidi-
té des éléments en fonction des rigidités des sections d'extrémité (pour les struc-
tures courantes, dans cet état, les sections sont sur-solilicitées).

Avec les rigidités calculées dans 1'étape 4, on répéte 1'étape 2. Dans ce
cas, la fréquence obtenue est plus faible qu'au cas précédent. Travaillant avec
la réponse en accélération, une faible fréquence aboutit & une faible réponse
(structures courantes). Pour une faible force Tatérale, la structure subit de
faibles dégradations de la rigidit@ (sections sous-sollicitées). Ainsi le calcul
ce 1'étape 4 fournie de nouvelles valeurs de rigidités qui sont supérieures a
celles du cas précédent mais inférieures & celles correspondant d 1'é&tat initial.

Nous répétons cette procédure itérative jusqu'd ce qu'il y ait convergence.
Nous récapitulons la méthode exposée sur le schéma de la page suivante.

IV, CALCUL DE LA REPONSE SEISMIQUE DES PORTIQUES TESTES PAR LA METHODE PROPOSEE
Nous calculons la réponse de chaque portique pour les séismes qu'il a subi s,
4.1 STRUCTURE ETUDIEE

Nous avons présenté les dimensions et les ferraillages de portiquesen (T 5.2,
Chapitre III.

Pour Tes calculs, le portique a &té discrétisé en vingt quatre &léments,

4.11 Caractéristiques des Matériaux Utilisés

BETON

Pour le comportement du béton en compression, nous avons employ@ la courbe
contrainte-déformation en compression du béton, obtenue par essai sur éprouvette
le jour de 1'expérience. Pour le béton en traction, la relation présentée en 2.32

chapitre I[II a é&té adoptée.
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La résistance a la compression du béton était de 35 MPa, sa résistance d la
traction de 3.2 MPa et son module d'élasticité de 32 000 MPa. La déformation du
béton dans les calculs a été limitée d 3.5 % ,.

ACIER
Pour le comportement de 1'acier en compression ou en traction, nous avons

utilisé le diagramme de contrainte-déformation nrésentée en 2.31, chapitre III. La
résistance 4 la rupture en traction ou en combression de 1'acier était de 560 MPa,

sa-limite élastique de 446 MPa et son module d'élasticité de 210.000 MPa. La défor-
mation de 1'acier dans les calculs a &té limitée 4 10 %..

4.12 Caractéristiques Mécaniques et Géométriques des Sections

ETAT INITIAL
Nous rapportons les caractéristiques mécaniques calculées des sections

béton armé.

1.82 25 T-2 m°

~ Section totale S =
‘ Moment d'inertie I =2.673 5 zZ-5m"
POTEAU ¢ Module d'Elasticité équivalent E = 36 480 MPa
[ rigigite ET= 0.9775 Myim® .
' Moment 1imite M. = 12.58 KN.m
Section totale S =3.17 25 E-2 m°
Moment d'inertie I = 1.6078 E~4 m*
POUTRE Module d'Elasticité équivalent E = 34 891 MPa
Rigidite EI = 5.6098 MN.m>
Moment limite : dans.un sens, ... ML = 19.62 KN.m
dans 1'autre ... M = 29.69 KN.m
Masse du Portique = 14 723 kg
Fréquence initiale = 3.09 4z

ETAT du PORTIQUE sous CHARGES VERTICALES
CHARGES VERTICALES = 0.145 MV



Dans les sections critiques :

Moment
Rigidité
POTEAU
en acier
Contrainte S )
en béton
Moment
Rigidité
POUTRE
(noeud) \ \en acier
Contrainte :
/en béton

- 247 -

M= 3.99 KN.m

EI = 0.9026 MN.m
EI/EI = 0.9234
o 0

c
a

g b = 12.44 MPa

= 113.6 MPa

M= 3.99 KN.m
ET = 5.6098 MN.m"
EI/E I = 1.0

%a

°p

= 11.58 MPc

= 2.18 MPa

2



- 248 -

4,2 ETUDE du PORTIQUE sous CHARGEMENT SEISMIQUE
4.21 Séisme TAFT, Echelle 1/3

Accélération maximale 0.128 g

CALCUL DE LA REPONSE SEISMIQUE

CALCUL dans le DOMAINE ELASTIQUE

Nous calculons la réponse du portique au séisme donné en supposant son com-
portement &lastique. Dans ce calcul nous considérons la fréquence initiale du
portique. Nous rapportons les résultats obtenus.

(calcul élastique ¢ = 2 %)

Fréquence 3.09 Hz2
Accélération 0.231 g
Force latérale 33.36 XN
Déplacement latéral 6.1 mm

Dans les sections critiques :

/ Moment M= 12.58 KN

. Rigidite ET = 0.103 m.m®
POTEAU ; E’I/E'OIO = 0.105

| Contrainte)en acier o, = 468.5 MPa

en béton c'b = 35. MPa

/ Moment M= 13.24 XN.m

| Rigidits ET = 2.6214 MV.m°
POUTRE EI/E T = 0.4673

’ oo

\ Sen acier 9,7 142,68 MPa

Contrainte

{en béton g ,b = 12.57 MPa
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CALCUL par 1a METHODE PROPOSEE

Nous calculons la réponse du portique au séisme donné selon la procédure de
la méthode proposée. Nous rapportons les résultats obtenus & la convergence.

(calcul itératif & = 3.5 %)

Fréquence 2.35 Kz
Accélération 0.144 ¢
Force latérale 20.79 KN
Déplacement latéral 6. 5 mm

Dans les sections critiques :

M= 9.356 Kl.m

/ Moment 5
POTEAU ; EI/FOIO = 0.348
\ en acier c = 305 MPa
, Contrainte a
i en béton o'b = 31.2 MPa
Moment M=6.375 XKN.m
Rigidite ET = 3.8646 Mi.m°
POUTRE EI/EOIO = 0.6888

en acier o, = 58.5 MPa
Contrainte 3
en béton o’b = 7.85 MPa

La REPONSE OBTENUE par 1'EXPERIENCE

Nous rapportons les valeurs mesurées pendant 1'essai séismique sur 1a table

vibrante.

Réponses du Portigue :  (expérience)
Accélération 0.134 g
Déplacement 6.9 mm

Force latérale correspondante 19.35 KN
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4.22 Séisme SAN FRANCISCO, Echelle 1/3
Accélération maximale

Dans les sections critiques :

f

POTEAU

[

POUTRE

- - e . . -

{calcul itératif z

Fréquence
Accélération

Force latérale
Déplacement latéral

Moment
Rigidité
sen acier
Contrainte
’en béton
Moment
Rigidité
en acier
Contrainte )
en béton

= 3.5 %)

Fréguence
Accélération

Force latérale
Déplacement latéral

0.31 g

3.09 dz
0.2 g
28.88 XN
5.21

M = 12.48 KN.m
ET = 0.1848 MN.m°
EI/E I = 0.189

o 0

g, = 468.0 MPa

G’-O = 35 ."’Ea

M= 12.28 KN.m

ET = 2.3202 WN.m>

ET/E I = 0.5027
o Qg

S = 11 9.5 MPa

c'b = 11.50 MPa

2.4¢ Az
0.134 g
19.35 KN

5.62 mm
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Dans les sections critiques :

Moment
Rigidite

POTEAU

{ en acier
Contrainte}
en béton

Moment
Rigidité
POUTRE

en acier
Contrainte
{ en béton

(expérience)

Accélération
Déplacement
Force latérale correspondante

M = 8.846 KN.m
ET = 0.3533 MN.m°
EI/E T = 0.3614

0o 0

o, = 270.2 MPa
! -

¢’y = 30.11 MPa
= 8.866 KN.m

ET = 4.0752 M.m
r =
E'I/EO‘O = 0.7264

2

o, = 51.41 MPa

c'b = 7.22 MPa

0.125 g
5.5 mm
18.05 XN
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4.23 Accélércgramme AEDF 73, Echelle 1/3

Accélération maximale

(calcul élastique ¢ = 2 %)

Fréquence
Accélération

Force latérale
Déplacement latéral

Dans les sections critiques :

Moment
( Rigiditée
POTEAU ?
\ Sen acier
Contrainte
’en béton
/ Moment
Rigidité
POUTRE
en acier
Contrainte
en béton

(calcul itératif ¢ = 3.5 %)

Fréquence
Accélération

Force latérale
Déplacement latéral

0.203 g

3.09 H=
0.236 g
34.09 KN
.14 mm

M= 12.58 XN.m
Er =0.087 MN.m
E = 0.089
aI/EOIO

2

9, = 468.5 MPa

| A—
cb-SSMPa

M= 13.32 KN.m
2
EI = 2.6074 MN.m
EI/ E I = 0.4648
o 0

9, = 144.59 MPa

a'b = 12.66 MPa

2.44 H2
0.132 g
18, 2 XN
5.9 mm
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Dans les sections critiques :

Moment = 8.749 KN.m
. e 2
Rigidité ET = 0.3561 Mi.m
POTEAU ’ EI/E I = 0.3643
o 0
\ en acier o, = 268 MPa
Contraintes
en béton ofb = 29.93 MPa
. Moment M= 8.768 KN.m
| Rigidite EI = ¢4.1210 MV.m2
POUTEE ¢ EI/E T = 0.7346
o 0
' en acier o, = 50.02 MPa
Contrainte
en béton o'b = 7.10 MPa
Reponses __du_Portigue
(expérience)
Accélération 0.128 g
Déplacement 6.4 mm
Force latérale correspondante 18.48 KN

V. PROBLEMES LIES A LA DISCRETISATION D'UNE STRUCTURE

Comme dans tout calcul par les éléments finis, S& Do0se TJe probléme de 1la
taille des élements discrétisés de la structure. Plus les é1éments sont de petites
dimensions, plus la réponse est précise. A1'étape 4 de la méthode proposée, nous
prenons pour rigidité des éléments,la moyenne des rigidités des sections d'extré-
mité. Le calcul de la rigidité des &léments au voisinage des sections critiques,

ol i1 peut exister des rotules plastiques, est trés délicat. En fait, les sections
de rotule sont trés dégradées tandis que les sections éloignées restent intactes ou
sont peu dégradées .par conséquent la moyenne des rigidités de ces sections, si elles
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sont trés éloignées ne représentepas réellement 1'état de 1'é1ément concerné.

Une bonne estimation de 1'&tat des &léments peut dtre assurée par la bonne discré-
tisation de 1a structure. Pour cela, nous proposons de choisir, au voisinage des
sections critiques, des éléments dont 1a longueur ne dépasse pas la longueur d'une
rotule plastique dans cet élément. Dans ce cas, nous pouvons supposer que la rigi-
dité de cet élément est égale & la rigidité de la section critique. Partout ailleurs,
on peut avoir des &léments de longueur habitueilement choisie. La longueur d'une
rotute:plastique peut &tre estimée par 1'emploi des formules, comme celle de

Baker (6)

[p=0.8 . K,..X,.C/d. L
avec Kl = paramétre d'influence du type de 1'acier (0.7 acier doux,
0.9 acier 3 H.A),
Ks = paramétre d'influence du type du béton
¢ = axe neutre & 1'état ultime
d = hauteur utile

[}
]

distance de la section critique du point. de moment nul.

On peut également employer la formule approchée de Fuentés (7)

Ip =0.7 A, avec ht = hauteur totale

Pour étudier 1'influence de la taille des é&léments, nous avons repris le cal-
cul d'un portique. Cette fois-ci nous 1'avons discrétisé en 12 et en 6 éléments.
Le calcul statique du pnortique discrétisé en six é&léments donnant des résultats
peu réalistes, n'a pas été retenu pour le calcul itératif. Par contre, nous avons
recalculé la réponse séismique du portique découpé en 12 &léments par la méthode
itérative quoique sa réponse statique sous une charge donnée é&tait un peu diffé-
rente de celle du méme portique sous méme charge, mais discrétisé en 24 &léments..
Nous en présentons les résultats.
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5.1 CALCUL de la REPONSE SEISMIQUE du PORTIQUE (DISCRETISE en DOUZE ELEMENTS)

Ndus apportons les résultats de calcul itératif du portique, pour les séismes
TAFT, SAN FRANCISCO et AEDF 73. Dans ces calculs le portique est discrétisé en dou-

ze éléments.

SEISME TAFT

Fréquence
Accélération

SEISME SAN FRANCISCO

Fréquence
Accélération

ACCELEROGRAMME AEDF 73

Fréquence
Accélérogramme

2.446 Hz
0.155 g

2.535 Hz
0.140 g

2.560 Hz
0.136 g



Dans le tableau (1)

pour les deux cas :
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nous comparons les fréquences i la convergence

FREQUENCE &

la CONVERGENCE

Portique en 24 &léments

Portique en 12 éléments

Séisme TAFT

Séisme SAN FRANCISCO

Accélérogramme
AEDF 73

2.35
2.44
2.44

2.44 +4 9
2.53 +3.99%
2.56 + 4, %

i
h

Tableau 1



- 257 -

VI. EXTENSION DE LA METHODE POUR LE CAS DE SEISMES DE FORTE INTENSITE

Pour les séismes de forte intensité, la force statique équivaiente, calculée
dans 1'hypothése de la structure intacte, peut largement dépasser la charge limite.
Le calcul des caractéristiques des sections sous de telle charge, (&tape 4), par
la méthode exposée paraft impossible. En fait le calcul statique de la structure
sous charges horizontaies imposées, (étape 1) ne nous permet pas d'effectuer le
calcul de 1'étape 4, si les charges horizontales dépassent la charge limite du
systéme. Un calcul en déplacement imposé de la structure, (&tape 1), permet de con-
tourner cet obstacle. Dans ce cas, & 1'@tape 4 nous calculions la réponse dynamique
en déplacement de la structure en utilisant le spectre de réponse en déplacement.

Ainsi la procédure itérative, en modifiant les étapes 1 et 4, reste utilisa-
ble pour le calcul de la réponse séismique des structures en béton armé, méme si
elles sont soumises 3 des séismes de forte intensité.

6.1 CALCUL de 1a REPONSE du PORTIQUE & un SEISME de FORTE INTENSITE

Nous avons calculé, comme exemple, la réponse d'un portique & un séisme de
trés forte intensité. Pour cela nous avons choisi le séisme SAN FRANCISCO réalisé
sur le protique JT 22.

6.11 Séisme SAN FRANCISCO, Echelle 1/3

Accélération maximaie : 3.68 g

Fréguence 3.09 Hz
Déplacement 89 mm



Dans les sections critiques

Moment
[ Rigidite
POTEAU
( en acier
Contrainte 3
en béton
Moment
Rigidité
DPOUTRE
\ en acier
Contrainte
en béton

(calcul itératif ¢ =8 %)

Fréquence
Déplacement

Dans Tes sections critiques :

Moment
Rigidité
POTEAU

| yen acier
Contrainte j
[ en béton

- 258 -

M = 12.58 KN.m
ET = 0.023 MN.m°

EI/E I = 0.024
0“0

ag
a

= 468.5 MPa

14 -
o'y = 35. MPa

M= 12.61 XKN.m

EIT = 2.745 MWN.m
EI/E I = 0.489
o o

o= 127.43

a

c'b = 11.87 MPa
1.00 dz

106.1 mm

M= 12.58 KN.m

ET = 0.02 MN.m°

EI/E I = 0.02
oo

g
a

a’,
b

= 468.5 MPa

= 35 MPq

2



Moment
Rigidité
POUTRE

{ en acier
Contrainte
en béton

(expérience)

Accélération
Déplacement
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Fréquence & Ta fin du mouvement

M= 12.81 KN.m
EI = 2.745 MV.m

= Q
EI/EOIO = 0.4889

2

oa = 127.43 MPa

o', = 11.87 MPa

b

0,36 g
97.5 mm
0.92 Hz

6.12 Calcul de la Réponse Séismique par [tération sur Déplacement

Nous avons également calculé, par itération sur le déplacement, la réponse
séismique des portiques JT 19 - JT 21 et JT 23. Dans les tableaux 2, 3 et 4, nous
présentons les résultats de calcul ainsi que ceux mesurés au cours des expériences.

4

ACCELERATION | AMORTISSEMENT | FREQUENCE AVANT | FREQUENCE A LA | REPONSE EN DEPLA- | REPONSE EN DEPLA- NOMBRE
H° ESSAI | DE LA TABLE LE SEISME CONVERGENCE CEMENT CALCULE CEMENT MESURE { d ' ITERATIONS
(9) (%) (Hz) (Hz) (mm) (rm)
0.131 3.5 3.09 2.59 6.3 6.9 3
0.240 3.5 2.15 2.10 12 13.6 3
0.351 3.9 1.87 1.87 19 22.6 3
0.463 4 1.65 1.31 3.5 32 4
0.561 4 1.31 1.00 44,7 42 3

Tableau 2 - SEISME TAFT, PORTIQUE JT 19,
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ACCELERATION | AMORTISSEMEMT | FREQUENCE AVANT | FREQUENCE A LA | REPONSE EN DEPLA- | REPONSE £M DEPLA- NOMBRE |
N° ESSAT | DE LA TABLE LE SEISME CONVERGENCE CEMENT CALCULE CEMENT MESURE d' ITERATIONS|
(9) (%) (Hz) (Hz) {mm) (mm)
1 0.306 3.5 3.09 2.67 5.3 5.5 3
2 0.581 3.5 2.24 2.03 13.4 13.7 33
3 0.836 3.8 1.91 1.73 22. 23.6 33
4 1.101 3.8 1.60 1.31 1.3 3.3 -
5 1.386 ] 1.35 1.12 38.1 44, 4 4
Tableau 3 - SEISME SAN FRANCISCO, PORTIQUE JT 21.
ACCELERATION | AMORTISSEMENT | FREQUENCE AVANT | FREQUENCE A LA | REPONSE EN DEPLA- | REPONSE EN DEPLA= HOMBRE
N° ESSAI | DE LA TABLE LE SEISME CONVERGENCE CEMERT CALCULE CEMENT MESURE | d* ITERATIONS
(9) (%) (Hz) (Hz) () )] ;
1 0.203 1.5 3.09 2.69 4.9 6.4 3 ;
2 0.311 3.5 2.05 2.05 12.9 13.8 3
3 0.499 4 1.76 1.55 25.1 28.7 5 !
4 0.725 4.5 1.48 1.15 -36.7 40.3 4 |
Tableau 4 - ACCELEROGRAMME AEDF 73, PORTIQUE JT 23.



VII. ETUDE DES RESULTATS

Nous considérons 1'ensemblie des résultats obtenus, soit par différentes mé-
thodes de calcul, soit, lors des essais. Nous examinons ces réponses en vue de
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mettre en évidence la concordance ou le désaccord qui existent entr'elles.

7.1 COMPARAISONS des REPONSES en ACCELERATION

Nous comparons les accélérations maximales mesurées au cours des essais

séismiques sur la table vibrante, avec celles calcuiées par la méthode proposée

(tableau 5).

SEISMES

ACCELERATION en g

Mesure
(Accélérogrammes ) Calcul élastique Calcul itératif
£ =.3.5% = 5%
TAFT 0.231 0.144 0.135 0.134
SAN FRANCISCO 0.200 0.134 0.126 0.125
AEDF 73 0.236 0.131 0.122 0.128

Tabdeau

7.2 COMPARAISONS des REPONSES en DEPLACEMENT RELATIF

Les résultats présentés.dans les tableaux 2, 3, 4 sont portés sur‘la fioure 4.

Ces diagrammes représentent, en fonction du niveau (vitesses ou accélérations)
des séismes subit par les portiques, leurs déplacements relatifs mesurés au cours
d'essais sur la table vibrante, et obtenus par un calcul dynamique non linéaire.

La concordance des résultats parait satisfaisante.
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7.3 EXEMPLE d'ITERATION

Nous présentons les itérations nécessaires ainsi que les réponses intermé-
diaires calculées pour les portiques JT 23, JT 21.

7.31 Itération sur la Force Latérale (Accélération)

Dans 1'itération sur la force, le schéma général est le suivant :

Calcul Spectral

“®  FORCE LATERALE EQUIVALENTE
Fréguence Rigidités C de
de section 1'état des sections

Dans le cas du portique JT 23, de fréquence initiale égale & 3.092 Hz, et
pour 1'accélérogramme AEDF 73, (accélération maximale 0.236 g), nous avons :

3.092 Hz 33.57 KN

1772 Hy e 13.29 kN
2,706 Ho e 21.64 KN
2.287 Hy m———____ 17.62 KN
2516 H e 18.92 KN
2426 Hy e 18.68 KN
2.437 He e _ 18.82 KN

Ainsi la fréquence du portique & la convergence est égale & 2.437 Hz.

7.32 Itération sur le Déplacement

Le schéma d'itération dans ce cas est :

Calcul Spectral

™ DEPLACEMENT LATERAL
Rigidités o Caicul de
de section 1'état des sections

Fréguence
-
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Dans le cas du pontique JT 21 de fréquence initiale 3.092 Hz et pour le
séisme SAN FRANCISCO (Accélération maximale 0.2 g), nous avons :

3.092 Hz 5.23 mm
2672 Hz a=———_ _ 5.28 mm

2 669 Hz e——"" 529 m

2.668 Hz —

La fréquence du portique & la convergence est donc égale & 2.668 Hz.

VIII CALCUL DE LA REPONSE SEISMIQUE DES POTEAUX TESTES. PAR LA METHODE PROPOSEE

Nous calculons la réponse de chaque poteau pour les séismes qu'il a subis.

Nous rappelons que 1'accélérogramme et par conséguent le spectre en accéléra-
tion utilisé pour ces calculs sont des enregistrements du sol. Etant donné que les
séismes réalisés sur la table vibrante ne correspondaient pas d& ceux de références,
les résultats calculés sont différents des résuyltats d'essais. Néanmoins, ces cal-
culs montrent bien la convergence de la méthode.

8.1 STRUCTURE ETUDIEE
Nous avons présentéd les dimensions et les ferraillages des poteaux JT en 2.2,

Chapitre III.
Pour-ces calculs le poteau a été discrétisé en 9 &léments,
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8.11 Caractéristiques des Matériaux Utilisés

BETON

Pour le comportement du béton en compression, nous avons employé la courbe
contrainte-déformation en compression du béton, obtenue par essai sur éprouvette
Te jour de 1'expérience. Pour le béton en traction, la relztion présentée en 2.32,
chapitre III a &té adoptée.

La résistance @ 1a compression du béton était de 51.& MPa, sa résistance &
la traction de 3.8 MPa et son module d'élasticité de 33400 MPa. La déformation
du béton dans les calculs a été limitée a 3.5 %..

ACIER
Pour le comportement de 1'acier en compression ou en traction, nous avons uti-
1isé le diagramme contrainte-déformation présenté en 2.31, chapfitre III.

La résistance @ 1a rupture en traction ou en compression de 1'acier était
de 585.4 MPa, sa limite élastique de 490 MPa et son moduie d'élasticité de
215 000 MPa. La déformation de 1'acier dans les calculs a &té limitée & 10 %..

8.12 Caractéristiques Mécaniques de la Section du Poteau

ETAT INITIAL
Nous rapportons les caractéristiques mécaniques et géométriques calculées
sur une section.

Section totale . S : 2.67 T-2 m°
Moment d'inertie I :7.12725-5m"
Module d'élasticité équivalent E : 37120 MPa
Rigidite ET : 2.7757 MN.m®
Moment limite M. : 2¢.32 KN.m
Masse du poteau 2550 ke

Fréquence initiale du poteau 5.75 F=

CHARGE VERTICALE (en téte du poteau) 20 KN
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8.2 ETUDE du POTEAU sous CHARGEMENT SEISMIQUE
8.21 Sésime TAFT, Echeille 1/4
Accélération 0.265 g
CALCUL de la REPONSE SEISMIQUE
Calcul dans le domaine é&lastique.
Nous supposons le comportement du poteau é&lastique et calculons par la

méthode de spectre de réponse, 1a réponse du poteau sous le sé@isme considéré.
Nous présentons les résultats obtenus.

(calcul élastique £ = 2 %)

Fréquence 5.75 Hz
Accélération 0.953 g
FORCE LATERALE 19.5¢ XN
Déplacement latéral 7.2 mm

Dans ila section critique :

= 24.64 KN.m
ET = 227.8 XN.m
EI/E I = 0.0851
o~ o
o = §61. MPa
a

c’b = 61.8 MPa

2

CALCUL par la METHODE PROPOSEE

La réponse du portique au séisme considéré calculée par la méthode itérative
est présentée ci-dessous.
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\ .\ . :
\‘:\: .

Réponses _du_Poteau

(calcul itératif ¢ = 3.5 %)

Fréquence
Accélération

FORCE LATERALE
Déplacement latéral

Dans la section critique :

= 20.55 KN.m
ET = 529 KN.m°
EI/E I, = 0.198
9, = 492 MPa
?
o'y 47. MPa

8.22 Séisme SAN FRANCISCO, Echelle 1/3
Accélération

Réponses du_Poteau :

(calcul élastique ¢ = 2 %)

Fréquence
Accélération

FORCE LATERALE
Déplacement latéral

Dans la section critique :

M = 16.88 KN.m

I = 0.8030 M.
FI/E I = 0.300
o 416.57 MPa

a

o'b = 25.7 MPa

N

3.39 Hz
0.696 g
14.27 KN
15.0 mm

0.275 g

5.75 Hz

.0.565 g

11.58 KN
4.2 mm
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(calcul itératif £ = 3.5 %)

Fréquence 4.11 Hz
Accélération 0.432 g
FORCE LATERALE 8.86 KN
Déplacement latéral ) 6.4 nm

Dans la section critique :

= 12,77 KN.m
EI = 1.008 MN.m
EI/E Io = 0.3765
278,34 MPa
26.8 MPa

2

ag

’

9p

IX. CONCLUSION

Les réponses séismiques des portiques étudiés (JT), calculées par la méthode
proposée, concordent de fagon satisfaisante avec celles mesurées sur la table
vibrante au cours des essais.

Nous avons comparé les résultats obtenus par 1'expérience sur table vibrante
d'une part avec les résultats d'un simple calcul &lastique, d'autre part avec ceux
calculés par la méthode proposée. Cette comparaison met en é&vidence, pour 1'é&tude
séismique des portiques en béton armé, 1'insuffisance du calcul purement élastique,
et 1'intérét de la méthode proposée. Cependant d'autres essais seraient nécessaires
en vue d'une vérification exhaustive de 1a validité de cette méthode.
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I. INTRODUCTION

Dans le chapitre V, nous avons comparé pour différents portiques les réponses
calculées par la méthode proposée avec celles obtenues lors des essais.

La concordance des résultats s'avérant satisfaisante, une &tude complémentaire

par cette méme méthode, a &té entreprise. Elle porte sur deux portiques a une tra-
vée et deux ou trois étages, essayés sur table vibrante.

Ont &té en outre comparés les résultats obtenus pour un portique, dimensionné
selon les deux critéres suivants :

- prise en compte du seul domaine linéaire,

- respect des régles parasismiques frangaises (PS69)

Dans ce dernier cas on a fait 1'hypothése de sectiuns a demi-fissurées, pour
Te calcul des fréquences propres.

La répartition des forces horizontales (qui simulent 1'effet du séisme) sur
Ta hauteur du portique, est supposée étre celle obtenue par 1a superposition des
modes propres. Ces derniers sont calculés avec les caractéristiques initiales du
portique.

II. PORTIQUES A TROIS ETAGES

2.1 STRUCTURE ETUDIEE

.Otami et Sozen ( 1) ont étudié une série de portique, 3 échelle réduite, de
trois étages et d'une travée. Les dimensions et le ferraillage de ces portiques
sont représentés sur Ta figure 1. Le béton a &té réalisé en respectant dans 1a gra-
nulométrie, 1'échelle des dimensions.
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Le ferraillage des éléments du portique est réalisé de telle sorte que la rup-
ture ait lieu par flexion et non par cisaillement.

2.2 CHOIX des MOUVEMENTS du SOL

Ont a opté pour 1'accélérogramme du séisme de TAFT, 1952. Afin d'obtenir une
relation représentative entre les fréquences de vibration de la structure et celles
du mouvement du sol, le temps du mouvement du sol a &té contracté d'un facteur 2.5.
Dans ce cas les effets de la vitesse de déformation dans le modéle réduit et dans la

-

structure & échelle 1 ne sont pas différents.
" Procédure d'Essai

Plusieurs séismes de niveaux croissants (de 0.24 g & 3.4 g) ont &té réalisés
sur ces portiques. Au cours de ces mouvements, les portiques ont subi une importante
dégradation de leur rigidité. A la fin de chaque série d'essais la fréquence du por-
tique a été réduite au quart de sa valeur initiale.

2.3 CARACTERISTIQUES des MATERIAUX UTILISES

BETON
Pour le comportement du béton en compression, nous avons employé la relation

"“Parabo]e-Rectang]e", présentée en 2.32, chapTtre IIL. Pour le béton en traction,
la relation présentée en 2.32, chapttre III a été adoptée.

La résistance @ la compression du béton valait 34.8 MPa, sa résistance a la
traction 3 MPa et son module d'@lasticité 21800 MPa. La déformation en compression
du béton dans les calculs a été limitée & 3.5 %..

ACIER
Pour 1e comportement de 1'acier en compression ou en traction, nous avons

utilisé le diagramme “contrainte-déformation" présenté en 2.31, chapitre III.

La résistance a la rupture en traction ou en compression valait 459 MPa, sa limite
élastique 289 MPa et son module d'élasticité 200 000 MPa. La déformation de 1'acier
dans les calculs a été limitée & 10 %..
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2.4 CARACTERISTIQUES MECANIQUES et GEOMETRINUES des SECTIONS

ETAT INITIAL
Nous rapportons les caractéristiques mécaniques et géométriques calculées

des sections béton armé.

Section totale S = 0.40322 E-2 m°
Moment d'inertie I =0.14557 E-5 m®
Module d'é8lasticité équivalent E = 40044 MPa
POTEAU ¢ Rigidite ET = 58.29 KN.m"
Moment limite - 3&me niveau M, = 1.309 KN.m
2éme niveau M, = 1.36.03 KN.m
ler niveau Mi = 1.4115 KN.m
Section totale S = 0.48387 E-2 mz
Moment d'inertie I =0.19393 E-5 m"
POUTRE Module d'élasticité équivalent E = 33170
(nceud) | Rigidité ET = 75.96 X.m>
Moment limite - My = 1.197 MN.m
Masse de chaque é&tage 450 kg
Fréguences initiales :
ler mode de vibration 7.91 3z
2éme mode de vibration 26.50 dz

3éme mode de vibration 45.50 Hz
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2.5 ETAT du PORTIQUE & TROIS ETAGES sous CHARSES VERTICALES

Charge verticale de chaque étage :

Dans les sections critiques :

POTEAU

POUTRES
(noeud)

Moment
Rigiditeé
Rigidité/Rigidité Initiale
Contrainte { en acier
en béton

{ Moment

Rigidité
Rigidité/Rigidité initiale
en acier

Contrainte ;
en béton

4.5 KN

= 0.3253 KN.m
EI = 53.33 KN.m°

EI/EOIE = 0.9148
o, = 19.35 MPa
1 -—
o'y = 7.94 MPa
M=0.374 KN.m
ET = 43,1616 KN.m
EI/E I = 0.5682
oo
°, = 70,27 MPag

c'b = 8,215 MPa

2
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2.6 ETUDE du PORTIQUE a TROIS ETAGES sous CHARGEMENT SEISMIQUE
Séisme TAFT, ECHELLE du temps 1/3

Accélération maximale 0.24 g
CALCUL de la REPONSE SEISMIQUE

CALCUL dans le DOMAINE LINEAIRE

Nous calculons la réponse du portique au séisme donné, en supposant son com-
portement linéaire. Dans ce calcul nous considérons les fréquences initiales des
portiques. Pour les calculs, le portique a &té discrétisé en quarante deux élé-
ments (figure 2).

- s W D W e e @ oo wb

(calcul élastique El =4 %, 52 =4 9%, €4 = 6 %)

Fraquences

ler mode de vibration 7.91 dz

28me mode de vibration 26.50 Hz

3éme mode de vibration 45.59 Hz

Accélération

ler mode 0.662 g

2éme mode 0.313 g

3éme mode 0.240 ¢

LES MODES PROPRES
ATYEAUX ler MODE 2éme MODE 3éme MODE
1.260 -0.346 0.085

2 0.877 0.355 -0.233
1 0.329 0.384 0.299
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REPONSES en ACCELERATION et en FORCE
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ACCELERATION (g) (a)

i3
a: e a%
is}

FORCES LATERALES (KN) (F)

il

ml

NIVEAUX
ler Mode Zeme Mode Jjéme Mode ler Mode 28me Mode léme Mode
3 0.818 -0.106 0.020 2.825 3.683 ~0.478 0.090 3.718
2 2.570 0.109 -0.085 0.583 2.564 0.490 -0.247 2.822
1 0.2137 0.118 0.070 0.254 3.962 0.330 0.317 1.143

Dans les sections critiques :

POTEAU

POUTRE

CALCUL dans Te DOMAINE NON LINEAIRE

Moment

Rigidité

Rigidité/Rigidité initiale

en acier
Contrainte

en béton
Moment
Rigidité

Rigidité/Rigidité initiale

en acier

Contrainte

en béton

Calcul par la Méthode Proposée

M =1.300 XN.m

EI = 14.895 KN.m2
EI/EI = 0.255
o 0

g = 372.3¢ MPa
a

g!. = 33.42 MPa

o]

M =1.156 KN.m

EIl = 11.49 XN.m
EI/EI =0.1513
o 0

g_ = 398.63 MPa
a

!
b

= 27.99 MPa

Nous calculons la réponse du protique sur séisme donné selon la procédure
de la méthode proposée. Pour ce calcul, le portique a &té discrétisé en quarante
deux éléments. Les réponses obtenues i la convergence sont les suivantes :
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(Calcul itératif g = &y = 4 %

Fréquences :

£3=6%)

ler mode de vibration 5.74 Hz
28me mode de vibration 20.32 Hz
3éme mode de vibration 38.54 Hz
Accélération :
ler mode 0.508 ¢
2éme mode 0.350 ¢
3éme mode 0.458 g
LES MODES PROPRES
, - Y
i NIVEAUX § ler MODE 2éme MODE % 3éme MODE
| | |
? 1.258 -0.339 0.087
i 0.894 0.321 -0.224
| 0.357 0.382 0.264

REPONSES en ACCELERATION et en FORCE

3 3
HIVEAUX ACCELERATION (g) (a) a . J: af FORCES LATERALES {KH) (F) R F1z_
ler Hode 2eme Mode 3éme Mode fa] ler Mode 2éme Mode 3éme Mode i=]
3 0.639 -0.119 0.0218 0.650 2.375 -0.536 0.096 2.327
2 0.454 0.112 -9.053 3:471 2.043 0.308 -9.248 2.1i9
1 9.181 0.13¢ 2.065 0.234 0.81% 0.503 9.292 1.083
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Dans les sections critiques :

Moment M= 1.0376 KN.m
Rigidite ET = 21.409 KN.m®
POTEAU Rigidité/Rigidité initiale EI/EOIb = 0.3673
en acier 9, = 277.71 MPa
Contrainte
en béton . c’b = 27.156 MPa
Moment = 1.0744 KN.m
Rigidite ET = 16.73 KN.m®
POTURE { Rigidité/Rigidité initiale EI/E I = 0.2203
en acier a, = 373.29 MPa
Contrainte
en béton c’b = 25.45 MPa

(expérience)

Le tableau 1 représente les résultats obtenus lors de 1'essai.

NIVEAUX ACCELERATION
3 0.7
2 0.5
1 0.32
Tableau 1

REPONSES en ACCELERATION
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COMPARAISON des RESULTATS

Daas le tableau 2 nous comparons les résutlats d'essais ainsi que ceux obtenus
par 1a méthode proposeée.

CALCUL ITERATIF |

NIVEAUX EXPERIENCE (non-Tingaire) CALCUL LINEAIRE
3 0.7 0.65 0.825
2 0.5 0.47 0.583
1 0.32 0.24 0.254

Tableau 2
COMPARAISON des REPONSES en ACCELERATION
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[11. PORTIQUE A DEUX ETAGES (P.D.E.)

3.1 STRUCTURE ETUDIEE

Clough et Bertero ( 2) ont é&tudié expérimentalement un ensemble de portiques
(représentant & 1'échelle 0.7 les portiques d'un immeubie) & deux &tage et une
travée. Les dimensions et le ferraillage de ces portiques sont présentéds figure 3.

3.2 CHOIX des MOUVEMENTS du SOL

Pour ces expériences 1'accélérogramme de TAFT 1952 a été retenu. I1 a fait
1'objet d'une contraction en temps par un facteur de 1/0.7.

Procédure d'Essai

Des séismes de niveaux croissants(0.07 g & 0.44 g) ont é&té réalisés sur ces
portiques. Au cours des premiers séismes le comportement du portique &tait é&lasti-
que. Pour les séismes de niveaux élevés, le portique a subi une dégradation de la
fréquence.

3.3 CARACTERISTIQUES des MATERIAUX UTILISES

BETON
Pour le comportement du béton en compression, 1a courbe "contrainte-déformation"

du béton, obtenue par essai sur éprouvette cylindrique a été utilisée pour le béton
en traction. Nous avons adopté la méme relation que pour les portiques & trois étages.

La résistance 3 la compression de béton valait 23.19 MPa, sa résistance d la
traction 2.34 MPa et son module d'élasticité 18984 MPa. La déformation du béton en
compression dans les calculs a été Timitée 3 5 %..

ACIER

Pour le comportement de 1'acier en traction ou en compression nouS avons utilisé
le méme diagramme "contrainte-déformation” que pour les portiques & trois étages.
La résistance & la rupture en traction ou en compression de 1'acier valait 524.3 MPa,
sa limite élastique 343 MPa et son module d'&lasticité 203 000 MPa. La dé&formation

de 1'acier dans les calculs a &té limitée i 10 %,.
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3.4 CARACTERISTIQUES MECANIQUES et GEOMETRIQUES des SECTIONS

ETAT INITIAL

Nous donnons les caractéristiques mécaniques et

sections béton armé.

Section totale
Moment d'inertie

géométriques calculées des

2
2

S = 0.31543 E-1 m
I = 0.12094 E-3 m

POTEAU Module d'élasticité équivalent E = 23651 MPa
Rigidite EI = 2.8604 MN.m®
Moment limite ML = 28.11 KN.m
Section totale S = 0.98477 E-1 m®
Moment d'inertie I = 0.63994 E-3 m4
FOTEAU Module d'élasticité équivalent E = 21372 MPa
Rigidite ET = 13.68 MN.m°
Moment limite M. =151L33 KN.m
M. = 26.53 KN.m
Masse de chaque é&tage 380 kg
Fréquences initiales :
ler mode de vibration 8.00 Hz
2éme mode de vibration 22.72 Hz

3.5 ETUDE du PORTIQUE & DEUX ETAGES sous CHARGEMENT SEISMIQUE
Séisme TAFT, ECHELLE du temps 0.7

Accélération maximale 0.22 g
CALCUL de la REPONSE SEISMIQUE
CALCUL dans e DOMAINE LINEAIRE

Nous présentons les résultats de caicul dans 1'hypothése du comportement
Tinéaire du portique. Pour les calculs, le portique a &té discrétisé en trente six

&léments (figure 4).
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(Calcul élastique 81 = & = 2 %)

Fréguences :

ler mode de vibration 8.00 Hz
Z2éme mode de vibration 22.72 Hz
Accélération :
ler mode 1.748
2éme mode 0.498
LES MODES PROPRES
NIVEAUX PREMIER MODE DEUXTEME MODE
2 1.2 0.2
1 0.6 0.340

REPONSES en ACCELERATION et en FORCE

NIVEAUX

FORCES LATERALES (KN) (F)
ler Mode 2éme Mode Jeme Mode

,3
Foadt Ff
i=]

ACCELERATION (g) (a) a .J : a
ler Hode 2eme Mode Jeme Mode iel
2.14 0.10 - .14
1.07 0.17 -7 1.08

18.47 0.86 -
9.24 1.46 -

18.49
9.33
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Dans les sections critiques :

Moment M= 14.86 KN.m
Rigidite ZI = 1.2935 KN.m°
POTEAU Rigidité/Rigidité initiale E'I/E'OIO = 0.4522
en acier o, = 197.18 MPa
Contrainte < ,
en béton o’b = 15.84 MPa
Moment M=17.56 KN.m
Rigidite EI = 4.0326 Ki.m°
POUTRE Rigidité/Rigidité initiale EI/E'OIO = 0.2948
en acier o, = 250.9 MPa
Contrainte
en béton c'b = 6.21 MPa

CALCUL dans le DOMAINE NON LINEAIRE
Calcul par le Méthode Proposée

Nous avons calculé par la méthode itérative la réponse du portique sous
séisme de TAFT.

(Calcul itéeratif 8128 = 1.2 %)

Fréquences :

ler mode de vibration 6.65 Hz
28me mode de vibration 19.31 Hz
Accélération :

ler mode 1.72 g

28me mode 0.74 g
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LES MODES PROPRES

NIVEAUX PREMIER MODE DEUXIEME MODE
2 1.18 -0.18
1 0.63 0.29

REPONSES en ACCELERATION et en FORCE

ACCELERATION (g) (a)

3 ’3
NIVEAUX a -J I l% FORCES LATERALES (KH) (F) Fad: F2 DEPLACENENT
ler Mode | Z2eme Mode | 3éme Mode fel ler Mode | 2ime Mode | 3éme Mode ju1 ! (rm)
< 2.03 2.13 - 2.03 17.52 1.12 - 17.56 11.60
1.09 0.21 - 111 9.41 1.85 - 9.59 §.10

Dans les sections critiques :

POTEAU

POUTRE

Moment

Rigidité

Rigidité/Rigidité initiale
en acier

Contraintei
en béton

Moment

Rigiditée

Rigidité/Rigidité initiale
en acijer

Contrainte
en béton

M= 13.77 KN.m

2

EI = 1.34¢ MN.m

EI/E I = 0.467
oo

Q
]

°p

175.14 MPa

14.92 MPa

M= 16.70 KN.m

EI = 4.187% MN.m

2

EI/E I = 0.3062
0" o

o, = 218.24 MPa
a

°p

', = 5.58 MPa
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(expérience)

Le tableau (3) représente les résultats obtenus lors de 1'expérience.

NIVEAUX DEPLACEMENT (mm)

2 14.48
1 7.85

Tableau 3
REPONSES en DEPLACEMENT

COMPARAISON des RESULTATS

Dans le tableau 4 nous comparons les réponses calculées en déplacement du por-
tique avec celles obtenues lors des essais.

i DEPLACEMENT (mm)

i NIVEAUX EXPERIENCE | CALCUL

2 14.48 { 11.6

o : 7.85 ! 6.1
Tableau 4

COMPARAISON des REPONSES en DEPLACEMENT
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IV. PORTIQUES A DEUX ETAGES (ELASTIQUE)

4.1 STRUCTURE ETUDIEE

Nous avons choisi un portique présenté lors d'un séminaire de calcul séismique
des structures comme exemple type d'un portique industriel. Le dimensionnement de ce
portique (@ une travée et deux etages) a été fait dans le domaine élastique. Les di-
mensions et le ferraillage de ce portique sont présentés sur la figure 5.

4.2 CHOIX de 1'ACCELEROGRAMME

L'accélérogramme utilisé par le porjeteur pour le dimension était 1'accé-
lérogramme "USNRC" avec 1'accélération maximale de 0.2 g. Dans nos calculs nous em-
ployons 1'accélérogramme AEDF 73. La différence en est négligeable.

4.3 CARACTERISTIQUES des MATERIAUX UTILISES

BETON
Pour ie béton en compression et en traction, nous avons employé lesmémes rela-

tions que dans les deux calculs précédents.

La résistance & la compression du béton était de 28 MPa, sa résistance & la
traction de 2.38 MPa. La déformation du béton en compression dans les calculs a été
limitée a 3.5 %o.

ACIER
Pour le comportement de 1'acier en traction et en compression nous avons utilisé

1e méme diagramme que pour les calculs précédents.

La résistance & la rupture en traction ou en compression de 1'acier valait
221 MPa, sa limite élastique 480 MPa et son moduie d'élasticité 200 000 MPa. La dé-
formation de 1'acier dans les calculs a été limitée & 10 %..
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DIMENSIONNEMENT  ELASTIQUE’
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4.4 CARACTERISTIQUES des PORTIQUES

Charges verticales 100 000 dal
Masse de chaque étage 100 000 kg

Fréquences initiales :
ler mode de vibration 12.185 Hz
2éme mode de vibration 6.503 Hz

4,5 ETUDE du PORTIQUE (ELASTIQUE) sous CHARGEMENT SEISMIQUE
Accélérogramme AEDF 73
Accélération maximale 0.2 g
ETUDE de l1a REPONSE SEISMIQUE
CALCUL dans le DOMAINE LINEAIRE

Nous présentons les résultats de calcul effectué dans 1'hypothése du compor-
tement linéaire du portique.

(Calcul élastique ¢y = g, =5 %)

Fréquences

ler mode 2.185 Hz
2éme mode ) 6.503 Hz
Accélération

ler mode 0.4229 g

28me mode 0.4573 g
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LES MODES PROPRES

NIVEAUX PREMIER MODE DEUXIEME MODE
2 1.202 -0.202
1 0.587 0.415

REPONSES en ACCELERATION et en FORCE

e
HIVEAUX ACCELERATION (g) (a) a- J : a2 FORCES LATERALES (KN) (F) f. h (2
ler Mode | Zeme Mode | léme Mode t=i ler Hode | 2tme Mode | 3lawe Mode =i '
2 3.3C3 -0.092 - 0.52 498.6 90.5 - 506.3
: 2.2118 0.190 - 0.28 243.5 186.2 - 306.5
Dans les sections critiques :
Moment M4 =1.384 MN.m
Rigidité ET = 145.32 MN.m°
POTEAU Rigidité/Rigidité initiale EI/EOIO = 0.3305
en acier o, = 384 MPa
Contrainte {
en béton c’b = 27.67 MPa
Moment M=1.214 MN.m
Rigidite ET = 246.63 MN.m®
POUTRE Rigidité/Rigidité initiale

Contrainte{

en acier

en béton

EI/E I = 0.2851
oo

ag
a

o', = 22.4 MPa

Jo)

= 388 MPa
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CALCUL dans 1e DOMAINE NON LINEAIRE
Calcul par la Méthode Proposée

Nous donnons les réponses du portique pour 1'accélérogramme AEDF 73, calculées
par la méthode itérative.

(Calcul itératif §1 = &p = 5%)

Fréquences
ler mode de vibration 1.5543 Hz
2éme mode de vibration

4.7116 Hz
Accélération
ler mode 0.3181 g
2éme mode 0.5747 g
LES MODES PROPRES
NIVEAUX PREMIER MODE DEUXIEME MODE
2 1.205 -0.205
1 0.5548 0.4247

REPONSES en ACCELERATION et en FORCE

- - - 3
HIVEAUX ACCELERATION (g) (a) 3 J i FoRCES LATERMLES (k) (7} { . [ r
=]

ler Mode 2eme Mode Jéme Mode isl ler Mode 2éme Mode Jéme Mode

~

0.3833 -0.1178 - 0.401 376.0 117.8
i 0.1765 0.2441 - 0.301 173.10 244,
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Dans les sections critiques :

Moment M=1.066 MN.m
Rigidite
POTEAU Rigidité/Rigidité initiale EI/EOIO = 0.47.02
en acier o, = 274 MPa
Contrainte
en béton c'b = 23.6 MPa
Moment M=1.062 WN.m
Rigidité
POUTRE Rigidité/Rigidité initiale EI/EOIE = 0.3310
en acier a, = 338 MPa

Contrainte {

en béton c’b = 18.1 MPa

COMPARAISON des RESULTATS

Le tableau 5 présente la comparaison des réponses calculées dans de domaine
linéaire et non-linéaire.

FORCES LATERALES  (KN)
NIVEAUX i
CALCUL LINEAIRE CALCUL NON LINEAIRE
2 506.8 394
306.5 299 ;
Tableau 5

COMPARAISON des RESULTATS de DEUX
CALCULS.
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V. PORTIQUE A DEuX ETAGES (ps 69)

5.1 STRUCTURE ETUDIEE

Ce portique est identique au précédent, mais son dimensionnement, afin de ré-
sister au séisme considéré est effectué conformément aux régles parasismiques fran-
caises (PS 69). Les dimensions et les ferraillages sont présentés sur la figure 7.
5.2 CHOIX de 1'ACCELEROGRAMME

Dans les calculs nous avons opté pour 1'accélérogramme AEDF 73.

5.3 CARACTERISTIQUES des MATERIAUX UTILISES

Les caractéristiques des matériaux, béton et acier, sont les mémes que pour
le précédent portique.

5.4 CARACTERISTIQUES du PORTIQUEZ
Masse de chaque étage 100 000 kg
Fréquences initiales :

ler mode de vibration 1.923 H=z
2éme mode de vibration 5.862 Hz

5.5 ETUDE du PORTIQUE (PS 69) sous CHARGEMENT SEISMIQUE
Accélérogramme AEDF 73

Accélération maximaie 0.2 g
ETUDE de Ta REPONSE SEISMIQUE
CALCUL dans le DOMAINE LINEAIRE

Nous rapportons les résultats de calcul effectué dans 1'hypothése du comporte-
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ment 1inéaire du portique. Pour les calculs le
huit é1éments (figure 8).

portique a é€té discrétisé en trente

(Calcul &lastique 8 =& = 5 %)

Fréquences

ler mode de vibration 1.923 Hz
2éme mode de vibration 5.862 Hz
Accélération ,
ler mode 0.381 g
2éme mode 0.506 g
LES MODES PROPRES
NIVEAUX PREMIER MODE DEUXIEME MODE
2 1.195 i -0.195
1 0.619 | 0.354
REPONSES en ACCELERATION et en FORCE
NIVEAUX ACCELERATION (g) (a) a- J i af FORCES LATERALES (KW) (F) e ’g Ff
ler Mode 2eme Mode Jame Mode inl ler Mode 2éme Mode Jeme Mode j=]
2 0.458 «0.097 - 0.466 447 .3 9s.4 - 457.6
1 0.236 0.17¢ - 0.296 231.4 178.8 - 290.5
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CALCUL dans le DOMAINE NON LINEAIRE

Calcul par Ta Méthode Proposée

Nous présentons les réponses du portique,

par la méthode itérative.

(Calcul itératif g1 =

Fréquences
ler mode de vibration

%2

=5

0

28me mode de vibration

Accélération

ler mode

28me mode

pour 1'accélérogramme AEDF, calculées

1.289

4.605 Az

0.263 g

0.571 g

LES MODES PROPRES

NIVEAUX

PREMIER MODE

DEUXIEME MODE

1.196
0.622

-0.191
0.350

REPONSES en ACCELERATION et en FORCE

ACCELERATION ( 3 2 FORCES LATERALES (KH) (%) I,
HIVEAUX (9) (o) a sy a (kH) (¢ Fafr £
ter HMode [ Zeme Mode léme Mode sl ler Mode 2¢me Mode Jéme Mode i=i
2 0.315 0.110 - 0.234 309 110 - 323
0.259
i 0.164 J.200 161 196 - 254
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COMPARAISON des RESULTATS

Le tableau 6 présente la comparaison des résultats calculés dans le domaine
1inéaire et non linéaire.

NIVEAUX FORCES LATERALES (KN)
CALCUL LINEAIRE | CALCUL NON LINEAIRE
2 457.6 328
1 290.6 ! 254 |
Tableau 6

COMPARAISON des RESULTATS DE
DEUX CALCULS

VI. CONCLUSION

Dans le cas des portiques a deux et trois &tages, nous ne disposons que de rap-
ports partiels ol ne figuraient pas 1'ensemble des résultats d'essais. Selon les cas
les comparaisons entre réponses calculées et réponses mesurées ont portées soit sur
les accélérations, soit sur les déplacements.

Dans 1e cas du poritque & trois étages, le coefficient d'amortissement de 4 %
qui était fourni par le rapport de recherche a €té introduit dans 1es calculs. Il est
a noter qu'un coefficient d'amortissement voisin de 3 % conduirait & des réponses
calculées, en meilleur accord avec 1'expérience.

Les deux derniers portigues mettent une nouvelle fois en relief la différence
obtenue entre résultats issus :
- du calcul dans le domaine linéaire,
- et celui effectué dans le domaine non-linéaire.
ce dernier faisant 1'objet de la présente thése.

L'extension prévisible des recherches qui ont &té entreprises pourrait porter
sur la répartion des forces horizontales sur la hauteur du portique.
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ETUDE de QUELQUES PORTIQUES par la METHODE PROPOSEE
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CONCLUSTION

Le processus itératif qui vient d'étre décrit, avec prise en compte globale
des non-linéarités, pour le calcul de la réponse au séisme de structures en béton
armé, peut donc étre considéré comme validé expérimentalement.

Ses avantages par rapport & une méthode simplement linéaire, troo peu précise,
ou par rapport & une méthode dynamique directe non linéaire, trop onéreuse, parais-
sent assurés. Comme toute méthode "simplifiée", celle-ci nécessite un certain savoir-
faire de 1'ingénieur en ce qui concerne la modélisation de la structure et 1'utili-
sation de Ta technique d'analyse modale.

On peut prendre en compte les valeurs habituelles du taux d'amortissement pour
chaque calcul, on peut également déterminer le taux d'amortissement & introduire
en fonction de la déformation maximale, sachant que 1'amortissement des structures
en béton armé augmente avec le déplacement. '

La régle de répartition desefforts statiques est celle du calcul é&lastique, qui
ne varie pas beaucoup au cours des itérations. Dans la pratique trois i sept ité-
rations suffisent pour obtenir la réponse du systéme.

I1 est & noter que 1a méthode proposée, comme celles déja existantes, ne fait
pas intervenir la variation de 1'effort normal et n'aborde pas le cas de séisme
bidirectionnel voire tridirectionnel.
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Pour ce qui est du premier point, il peut &tre également négligé dans les
poteaux de la plupart des batiments courants, mais ceci pourrait néanmoins faire
1'objet d'une extension de 1la méthode. Pour cela, on peut envisager d'effectuer
non plus un seul calcul statique mais une série portant sur différentes valeurs
de 1'effort normal.

Le cas du séisme bidirectionnel n'a pour sa part pratiquement pas été abordé
3 1'heure actuelle et ferait a lui seul 1'objet d'une autre recherche.
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-T. INTRODUCTION

La stabilité séismique d'une région dépend essentiellement de sa configura—-
tion géologique et cela par deux aspects différents.

Du point de vue statique, elle est fonction de la lithologie, de la strati-
graphie et de la structure physique des terrains, tandis que son étude dynamique
est basée principalement sur la tectonique. Celle-ci, 3 son tour, se présente sous
deux formes différentes : l'orogénése et le plissement (manifestations lentes du
type séculaire), et les fractures et les failles (mouvements 3 caractére brusque).

Ce sont ces derniers mouvements qui sont d l'origine de prés de 90 % des
tremblements de terre.

Un tremblement de terre (séisme) est ainsi une libération brutale de l'éner-
gie accumilée dans les couches adjacentes par le jeu des processus de la tectonique
globale. Lorsque les contraintes de traction, de campression, de cisaillement sont
supérieures aux seuils de résistance mécanique des couches, une fracturation se
produit et donne naissance aux ondes sélsmiques.

La séismicité d'une région déperd donc, a priori, de son histoire géologique.
Si la tectonique et la stratigraphie permettent une datation assez grossiére et
donnent une image totalisant les mouvements du passé, elles n'apportent cependant
rien quant 3 la distribution des séismes dans le temps 3 1'échelle humaine.

Les tremblements de terre provoquent des vibrations du sol qui, transmises
aux batiments et constructions, les soumettent & des forces dynamiques horizonta-
les, verticales et de torsion.

Les caractéristiques de ces vibrations ne dépendent pas uniquement de la se-
cousse qui les a provoquées. En effet la géologie locale, 1l'état des couches de
surface, le type de construction, etc ... influent sur les dommages effectivement
causés par un séisme. Il s'ensuit que les damages ne sont pas nécessairement
moindres 3 mesure que l'on s'éloigne du foyer.
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I1, DEFINITIONS

Afin d'éviter tout équivoque quant aux "grandeurs” utilisées dans le texte,
il v a lieu de rappeler quelques définitions.

Elles seront qualifiées de "macroséismique" ou de "microséismique" selor
qu'elles proviendront d'cbservations lumaines ocu instrumentales.

- Intensité séismique

Par "intensité séismique" ou mieux "intensité macroséismique", il faut enten-
dre la mesure, en un point donné, des effets d'un tremblement de terre sur l1'nomme
et son envirommement naturel ainsi que sur les ouvrages qu'il a construits.

- Degré d'intensité
Le degré d'intensité détermine la correspondance entre un ensemble de phéno-
ménes trés variés et une accélération maximum du sol.

~ Echelle d'intensité

L'&chelle d'intensité est camposée d'une suite de degrés successifs.

- Isogéiste
Les isoséistes sont des courbes en général fermfes, 3@ 1'intérieur desquelles
une méme intensité a été observée.

~ Aire, région, zone pléistoséiste
Aire, région ou zone dans laquelle l'intensité maximum a &té observée.

- Rayon macroséismique
C'est le rayon du cercle équiva.lent d l'aire camprise dans 1l'isoséiste de
degré II et constituant la limite de perceptibilité par 1'homme.

- Epicentre
Ce point peut étre défini de deux maniéres différentes :
1) microséismiquement : c'est le point de percée de la projection radiale &=
foyer sur la surface terrestre ;



-319 -

2) macroséismiquement : c'est le point de la surface terrestre ébranlée ol 1l'in-
tensité est maximale.

Etant domné la dualité@ de cette définition, les épicentres ainsi déterminés
ne coincident pas nécessairement.

- Hypocentre
A proprement parler, c'est le lieu d'ébranlement sous la surface terrestre,
ou autrement dit le "foyer".

- Profondeur hypocentrale
La profondeur hypocentrale est la distance radiale camprose entre 1'hypo-
centre et l'épicentre.

- Magnitude

Cette grandeur est déduite des enregistrements et fournit une évaluation de
l'énergie libérée lors d'un séisme. Elle permet &galement une classification des
tramblements de terre suivant leur niveau énergétique. La magnitude est exprimée
en degrés de l'échelle de RICHIER.

11, LES ECHELLES D' INTENSITE (1)

On peut définir 1'intensité macroséismique camme une mesure des effets d'un
tramblement de terre, dans un lieu donné, sur des objets naturels, des ouvrages de
1'industrie et des cbservateurs humains. Dans la description des principaux effets
d'un tremblement de terre, il est essentiel de disposer d'une échelle permanente
qui décrive la gravité ou "1l'immensité" du phéncméne en un point précis gquelcon-
que. Il n'est pas du tout facile de ramener les phénaménes trés variés ol se mé-
lent l'influence camplexe du milieu local et les interprétations subjectives de
témoins surexcités, 3 une forme qui conviemne 3 l'interprétation scientifique.

On fait des efforts dans ce sens depuis plus de 200 ans.

Cet effort s'est traduit essentiellement par une série d'échelles d'intensité
dans lesquelles un mméro est assigné d chaque groupe caractéristique d'effets.
Ces degrés sont notés de I a XII au moyen de chiffres ramains. Les premiers
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examples, tels que l'é&chelle de Rossi-Forel en 1884, péchaient par une définition
imparfaite des effets et par un rapport variable entre les degrés successifs de
1'échelle et les accroissements correspondants des accélérations du sol.

L'échelle de Mercalli de 1902 a supprimé quelques-uns de ces défauts. Depuis,
de nambreuses corrections ont permis d'établir une échelle dans lagquelle les ter-
mes descriptifs ont &té soigneusement définis, et ol chaque degré correspond & une
une accélération maximim du sol & peu prés double de celle du degré précédent.

Les versions les plus récentes sont 1l'échelle de Mercalli. Modifiée, wversion 1956,
préparée par C.F. RICHTER (2) et la version "MSK" mise au point en 1964 par
MEDVEDEV, SPONHEUR et KARNIK (3], en collaboration avec un groupe de travail
constitué en 1963 par la 13éme Assemblée Générale de 1'U.G.G.I. Ni l'une ni l'au-
tre n'a été adoptée comme étalon mondial, mais toutes deux sont largement utili-
s@es. La version 1964 a &té recamandée came étalon pour 1'Europe, par la Camis-

sion Séismologique Européenne.

3.1 ECHELLE d'INTENSITE MERCALLI MODIFIEE (version 1956) (2)

Tenant campte du fait que le camportement des maisons est un critére impor-
tant dans l'évaluation de l'intensité, cette version précise comme il suit quatre
types de constructions en magonnerie, brique, etc ...

Type A : Ouvrage et mortier de bonne qualité, plan bien &tudié : renforcé surtout
latéralement, chalnages utilisant &u fer, du béton armé, etc ... ; étudié
pour résister aux forces latérales.

Type B : Ouvrage et mortier de bonne qualité, renforcé sans 8tre &tudié en détail
pour résister aux forces latérales.

Type C : Ouvrage et mortier ordinaire ne présentant pas de faiblesse extréme due,
par exemple, & l'absence de chainage, mais n'étant ni renforcé ni étu-
dié pour résister aux forces horizontales.

Type D : Matériaux mé&diocres, tel que pisé, mauvais mortier, cuvrage de basse qua-
1ité résistant mal aux efforts horizontaux.



Degrés d'Intensité

IT

III

VII

Non ressenti. Effets marginaux et de grande pSriocde de grands séismes.

Ressenti par les personnes au repos, aux Stages supérieurs des maisons cu
des erdroits favorables.

Ressenti § l'intérieur des maisons. Des objets susperdus oscillent. Vibra-
tions comme au passage de camions légers. La Surée peut &tre estimée. Peut
ne pas &tre identifié camme une secousse séismique.

Des objets suspendus oscillent. Vibrations ccome au passage de camions

lourds ou sensation d'une secousse came scus l'effet d'un gros boulet frap—-

pant le mur. Autamobiles & 1l'arrét agitées. Tenétres, assiettes, portes trem—
blent. Les verres tintent. Bruit de vaisselle. A la limite supérieure de IV,

craquements des cloisons en bois et des fenét—es.

Ressenti 3 l'extérieur ; la directicn peut &t—e estimée. Dormeurs réveillés.
Liquides agités. Une petite quantité se réparxd. De petits cbjets peu stables
sont déplacés cu remnversés. Les portes battent (ouvertes ocu fermées). Les vo-
lets et les tableaux bougent. Les horloges 3 salancier s'arr@tent, se mettent
en marche cu sont déréglées.

Ressenti par toutes les personnes. De nambreses persomnes sont effrayées et
se précipitent vers l'extérieur. Quelques personnes perdent l'&quilibre, Vi-
tres, vaisselle, verrerie cassées. Des bibelcts ocu des livres tambent. Clute
de cadres. Des meubles se déplacent cu se rerversent. Fissuration de platres
fragiles et de macomneries du type D. Les petites cloches sonnent (église,
école). Les arbres et les huissons s'agitent visiblement cu font entendre un
bruissement.

Difficulté 3 rester debcut. Obsexvé par des oersonnes conduisant des autamo-
biles. Les objets suspendus tremblent. Des memubles sont brisés. Dammages aux
bitiments de type D, y campris des lézardes. Des cheminées fragiles sont bri-
sées au niveau du toit. Clute de plitras, brigues mal assemblées, pierres,
tuiles, corniches, parapets sans chalnage, et ornements architecturaux.
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Quelques fissures dans des maisons du type C. Vagues sur les étangs, eau
meublée par de la boue., Petits glissements dans des talus de sable ou de
graviers. De grosses cloches sonnent. Des canaux d'irrigation en béton
sont endamagés.

Conducteurs d'autamobiles troublés., Dammages aux maisons de type C ; ef-
fordrement partiel. Quelques dammages aux maisons du type B, aucun & celles
du type A. Chute de plitre et de quelcues murs de maconnerie. Rotation,
chute de cheminée, cheminées d'usines, monmments, tours, réservoirs. Les
maisons & charpente sont ébranlées en l'absence de liaisons résistantes
avec les fondations ; les murs mal assemblés sont projetés. Des pilotis
affaiblis se rampent. Des branches d'arbres se cassent. Changements dans

le débit ou la température des sources et des puits. Crevasses dans le sol
humide et sur les pentes abruptes.

Panique générale. Maisons de type D détruites ; maisons du type C gravement
endommagées, quelquefois camplétement effordrées ; maisons du type B sé-
rieusement endommagées. Dammage général aux forndations. En 1'absence de
liaisons résistantes, les constructions 3 charpentes se séparent des forda-
tions. Les charpentes craquent. Sérieux dammages aux réservoirs. Canalisa-
tions souterraines rampues. Importantes crevasses dans le sol. Dans des zones
alluviales, du sable et de la boue sont éjectés, sources perturbées, cratéres
dans le sable.

La plupart des maisons et les constructions & charpente sont détruites, ain-
si que leurs fondations. Quelques bitiments en bois bien construits et des
ponts sont détruits. Sérieux dammages aux barrages, digues, talus. Grands
glissements de terrain. Eau projetée sur les berges des canaux, riviéres,
lacs, etc ... Du sable et de la boue se répandent sur les plages et les plai-
nes. Rails lé&gérement courbés.

Rails fortement tordus. Canalisations souterraines camplétement hors de
service.

Destruction & peu prés totale. Gros massifs rocheux déplacés. Horizon et to-
pooraphie bouleversés. Objets projetés en l'air.



Dans ce qui précéde, chaque effet est mentionné au degré d'intensité cd il
camence J apparaitre fréquemment et de fagon caractéristique. Chaque effet peut
&tre cbservé plus faiblement, cu en quelques cas, au degré d'intensité immédiate-
ment inférieur, plus fortement et plus frégquemment au degré immédiatement supérieur
Queiques effets sont mentionnés 3 deux degrés successifs pour indiquer une augmen-
tation plus progressive.

3.2 ECHELLE 4'INTENSITE MSK (1964) (3)

La description de l'échelle camprend, d'une part, la définition des termes
utilisés et d'autre part, la définition des degrés d'échelle.

Types de constructions

Type A : Constructicns en pierre tout venant, constructicns rurales, maisons en
pisé, argile, briques crues.

Type 3 : Constructions en brique ordinaire ou en blocs de béton, constructions
mixtes magonnerie et bois, constructions en pierre taillée.

Type C : Constructions armées ; constructions de qualité en bois.

Définitions des quantités

Une ou quelques : S % environ (q1 voir tablzau I)
Nambreuses : 50 § emviron (q2 voir tableau I)
La plupart : 75 % environ (q3 voir tableau I)
La totalité : 100 % (t voir tableau I).

Classification des dommages aux constructions

ler Degré : Damages légers
Légéres fissures dans les pliatres, chute de petits débris de plitre.
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2éme Dégré Dammages modérés
Petites fissures dans les murs, chute d'assez gros dékbris de platre, -
chute de tuiles, fissuration de cheminées ou chute de parties de che-

minées.

3éme Degré : Sérieux damages
Lézardes larges et profondes dans les murs, chute de cheminées.

4éme Degré

Destruction

Bréches dans les murs ; des parties de constructions peuvent s'ef-
fondrer, destruction de la cohésion entre différentes parties d'une
construction ; effondrement de cloisons intérieures cu de remplissa-
ge de murs.

S5éme Degré : Dommage total
Effondrement total des constructions.

Dans le tableau I, le ler degré correspord au chiffre 1, le 2&me dégré au
chiffre 2 et ainsi de suite jusqu'au 5&me degré.

Effets considérés dans l'échelle

Dans tous les paragraphes, les lettres d'introduction sont utilisées camme
suit _
a - Effets sur les personnes et leur environnement,
b - Effets sur les cuvrages de .toute nature,
¢ - Effets sur les sites naturels.

Degrés d'intensité

I Secousse non perceptible
a. L'intensité de la vibration se situe au-dessous du seuil de perception humaine,
la secousse est seulement décelée et enregistrée par les séismographes.

IT Secousse d peine perceptible
a. la vibration est seulement ressentie par quelques personnes au repos & 1'in-
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térieur des maisons, plus particuliérement aux étages supérieurs des im=—
meubles.

Secousse faible ressentie de fagon partielle

Le séisme est resgenti par quelques personnes a l'intérieur des construc-
tions et n'est ressenti 3 l'extérieur qu'en cas de circonstances favora-
bles. La vibration ressemble 3 celle que cause le passage d'un camion léger.
Des cbservateurs attentifs notent un léger balancement des objets suspendus,
balancement un peu plus accentué aux étages supérieurs.

Secousse largement ressentie

Le séisme est ressenti par de nombreuses personnes i l'intérieur des cons—
tructions et par quelques personnes a 1'extérieur, Quelques dommeurs isolés
sont réveillés mais persomne n'est effrayé. La vibration est camparable 3
celle qui est due au passage d'un camion lourdement chargé. Les fendtres,
les portes, les assiettes tremblent. Les planchers et les murs font enten-
dre des craquements. Le mobilier commence 3 étre secoué. Les objets suspen-
dus oscillent légérement. Les liquides conterus dans des récipients ocuverts
s'agitent l&gérament. La secousse est ressentie dans des voitures 3 l'arrat.

Révetil des dormeurs

Le séisme est ressenti par tout le monde & 1'intérieur des constructions et
par de ncambreuses personnes d l'extérieur. De nombreux dormeurs s'éveillent ;
quelques~un sortent en courant. Les animaux deviennent inquiets. Les cons-
tructions sont prises d'un tremblement général. Les objets suspendus oscil-
lent largement. Les tableaux cognent contre les murs ou sont déplacés, Il
arrive que des horloges 3 balancier s'arrétent. Quelques cbjets en équilibre
instable peuvent &tre renversés ou déplacés. Les portes et les fendtres mal
fermées s'cuvrent brusquement et se referment en claquant. Les liquides con-
tenus dans des récipients cuverts et bien remplis se répandent en petite
quantité. La vibration est ressentie camme celle que causerait un objet lourd
tanbant § 1'intérieur d'un batiment.

De légers dammages du ler degré sont possibles dans des constructions du
type A.

Quelquefois, modification du débit des sources.
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Frayeur

Le séisme est ressenti par la plupart des personnes & l'intérieur et 3 1l'ex~
térieur des bitiments. De nambreuses personnes sont effrayées et se précipi-
tent dehors. Quelques personnes perdent 1'équilibre. Les animaux damestiques
s'échappent de leur étable. Dans quelques cas, des assiettes et de la verrerie
peuvent se briser, des livres tamber., Certains meubles lourds peuvent se dé-
placer et, dans les clochers, les petites cloches peuvent sonner.

Damages du ler degré dans quelques constructions de type B et dans de nanm-
breuses construction du type A.
Dammages du 2éme degré dans quelques b&timents de type A.

Dans quelques cas, on peut observer dans le sol mouillé des crevasses d'une
largeur atteignant 1 cm. Parfois, des glissements de terrain en montagne.
On observe des changements dans le débit des sources et dans le niveau des

paits,

Dommages aux constructions

La plupart des personnes sont effrayées et se précipitent dehors. Beaucoup
ont de la difficulté & rester debout. La vibration est observée par les per-
sonnes conduisant des voitures autamwobiles. De grosses cloches se mettent a
sonner.

Dans de nambreux bitiments du type C, dammages du ler degré ; dans de nam-
breux batiments du type B, dommages du 2éme degré, De nambreux b&timent du
type A sont endamagés au 3éme degré et quelques uns au 4&me degré, Dans
quelques cas, affaissement des routes sur des pentes abruptes ; fissures dans
les routes, joints de canalisations endamagés, fissures dans les murs de
pierre.

Des vagues se forment sur l'eau et celle-ci est troublée par la boue mise

en mouvement. Le niveau de l'eau dans les puits et le débit des sources chan-
gent. Dans quelques cas, des sources taries se remettent & couler et des
sources existantes se tarissemnt. Dans des cas isolés, des talus de sable ou
de gravier s'éboculent partiellement.
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VIII Destruction des bdtiments

a.

Frayeur et panique.; les personnes conduisant des voitures automobiles sont,
elles aussi effrayées. C3 et 13, des branches d'arbres cassent. Le mobilier,
méme lourd, se déplace et une partie se renverse. Les lampes suspendues sont
en partie endormagées.

De nambreuses constructions du type C subissent des dammages du 2&me degré

et quelques-unes du 3éme degré. De nombreux bitiments du type B subissent

des dammages du 3éme degré et beaucoup de bitiments du type A sont endamma-
gés au 4éme degré. Rupture occasionnelle de joints de canalisations. Des mo—
numents et des statues se déplacent cu tournent sur eux-mémes. Des stéles fu-
néraires se renversent. Des murs de pierre s'effondrent.

Petits glissements de terrain dans les ravins et sur les routes en talus,
sur de fortes pentes ; les crevassases dans le sol atteignent plusieurs
centimétres de largeur. L'eau des lacs devient trouble. De nouvelles rete-
nues d'eau se créent dans les vallées. Des puits asséchés se remplissent et
des puits existants se tarissent. Dans de nambreux cas, changement dans le
débit et le niveau de l'eau.

Dommages généralisés aqux constructions
Panique générale ; dégits considérables au mcbilier. Les animaux affolés cou-
rent dans toutes les directions et ooussent des cris.

De nombreuses constructions du type C subissent des dammages du 3éme degré,
quelques-uns du 4é&me degré. De nambreux bidtiments du type B subissent des
damages du 4&me degré, quelques-uns du S5éme degré. De nambreux batiments du
type A sont endommagés au Séme degré. Les ronuments et les colonnes tombent.
Darmages considérables aux réservoirs ; ruptures partielles des canalisations
souterraines. Dans quelques cas, des- rails de chemins de fer sont courbés et
des routes endammagées.

Des débordements d'eau, de sable et de boue sont souvent observés en terrain
plat. Les crevasses dans le sol atteignent 10 cm ; elles dépassent 10 cm sur
les pentes et les berges des riviéres ; en outre, un grand ncmbre de petites
crevasses s'observent dans le sol ; chutes de rochers, nambreux glissements
de terrains et éboulements ; grandes vagues sur l'eau. Des puits asséchés se
remplissent et des puits existants s'asséchent.



c.

3

XII

-328 -

Destruction générale des construction

De nombreuses constructions du type C subissent des dammages du 4éme degré

et quelques-unes de 5&me degré. De nambreux bitiments du type B subissent des
dammages du 5éme degré ; la plupart des bitiments du type A sont détruits
(catégorie 5) ; dammages dangereux aux barrages et aux digues ; graves dégéts
aux ponts. les rails de chemins de fer sont légérement tordus. Les canalisa-~
tions souterraines sont rampues ou tordues. Le pavage et l'asphalte des rou-
tes présentent des ondulations.

La largeur des crevasses du sol peut atteindre plusieurs décimétres, parfois
jusqu'd un métre. Il se produit de larges crevasses parallélement aux cours
d'eau. Les terres meubles s'éboulent le long des pentes raides. De grands
glissements de terrain peuvent se produire dans les berges des riviéres et
le long des rivages escarpés. Dans les zcnes littorales, déplacement de sa-
ble et de boue ; changement du niveau de l'eau dans les puits ; l'eau des
canaux, des lacs, des riviéres, etc ... est projetée sur la terre. De nou~
veaux lacs se créent.

Catastrophe

Dammages sévéres méme aux bitiments bien construits, aux ponts, aux barrages
et aux lignes de chemins de fer ; les grandes routes deviennent inutilisables ;
les canalisations souterraines sont détruites.

Le terrain est considérablement déformé par de larges crevasses aussi bien
que par des mouvements dans les directions horizontale et verticale ; nom-
breux glissements de terrains et &boulements de rochers. La détermination de
1l'intensité du tremblement de terre nécessite une recherche spéciale.

Changement du paysage

Pratiquement tous les ouvrages au-dessus et au-dessous du sol sont gravement
endommagés ou détruits.

La topographie est bouleversée. D'énormes crevasses accampagnées d'importants
déplacements verticaux et horizontaux sont observées. Des chutes de rochers
et des affaissements de berges de riviéres s'observent sur de vastes étendues.
Des vallées sont barrées et transformées en lacs ; des cascades apoaraissent
et des riviéres sont déviées. L'intensité du séisme doit faire 1l'objet d'une
recherche spéciale.‘
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3.3 EQUIVALENCES entre les BECHELLES

Il est important, en vue de la comparaison des documents historiques de rat-
tacher les estimations d'intensité faites au moyen des anciennes échelles 3 celles
qui résultent de 1l'application des méthodes modernes. Le tableau suivant est dd a

MEDVEDEV, SPOMHEUR et KARNIK (3)

ECHELLE de
1' INSTITUT BCHELLE BECHELLE
ECHELLE de GSo PHY- MERCALLI ECHELLE ECHELLE EUROPEENNE
SEISMIQUE SIQUE de MODIFIEE JAPONAISE ROSSI-FOREL MERCALLI
MSK 1964 1'ACADEMIE (MM) 1950 1873 Cancani-
des Sc. de 1931 Sieberg
1'URSS 1952 1917
I I I 0 I I
II IT II I II II
ITI III III I IIT III
v v v ITI-III v v
v v v III V-1 \'4
Vi I VI v VIiI VI
VII VIiI VII v=v VIII VII
VIII VIIT VIII v 2.4 VIII
X X X v-v1 X X
X X X vI X X
X XI XI VII X XI
X1z XIY pent VII X X1

IV MAGNITUDS DES SEISMES

Jusque vers les amnées 1930-40, la classification des séismes était basée

uniquement sur les observations macroséismiques.
Cette méthode présentait d'énormes désavantages. Parmi ceux~ci, il faut citer

principalement :

1) le manque d'homogénéité &tant donné qu'aucune observation n'était disponible
pour les tremblements de terre océanique ;

2) le manque de précision dans l'attribution du degré d'intensité&, &tant donné
que l'estimation des dégats est une grandeur subjective qui dépend du type de
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construction et de la maniére de construire ;
3) la mesure dépend également du taux d'occupation de la région épicentrale.

En vue de pallier aux inconvénients inhérents & l'estimation des dégdts trop
subjective, B. GUTENBERG et C.F. RICHTER (5) ont introduit la notion de magnitude.

Cette grandeur déduite directement des séismogrammes n'est plus subjective
mais sa détermination exacte a partir des amplitudes mesurées sur les enregistre-
ments reste difficile.

Trés souvent il persiste des divergences assez conséquentes dans les valeurs
de la magnitude d'un méme séisme, calculée dans différentes stations. Sa valeur
dépend essentiellement de la nature du sous-sol de la station, de 1'instrumenta-
tion utilisée et de la trajectoire des ondes entre le foyer et la station.

A départ B. GUTENBERG et C. RICHTER ont utilisé un ensemble de séismametres
identiques (séismométre a torsion WOOD-ANDERSON, Ts = O,8 s, grandissement maxi-
mm 2800) suivant un alignement bien fixé entre la région séismique de Californie
et les stations.

En 1935 C.F. RICHETER a défini la magnitude d'un séisme comme :

ou M est la magnitude du séisme, 4 l'amplitude maximum enregistrée par un séismo-
metre Wood-Anderson & une distance de cent kilamétres du centre du séisme. 4, est
la magnitude de wm. D'aprés (Gutenberg et Richter 1956) la moyenne des M des séis-
mométres des différentes stations présente une meilleure mesure de la magnitude M.

Depuis lors cette notion a fait du chemin et actuellement, outre les magni-
tudes dites locales (ML), valables uniquement pour un site et une région épicen-
trale bien déterminés, il existe deux types de Cette grandeur. Pour le premier
type la mesure est basée sur l'amplitude des ondes superficielles (Ms) ayant une
période de 20 s, tandis que le second s'appuie sur l'amplitude des ondes de volu-
me (Mb) ayant une fréguence 1 hertz.



Il s'ensuit donc que la classification des tremblements de terre d partir
de la magnitude présente certes moins d'aléa que celle basée sur les intensités.

C'est d'ailleurs dans ce but que l'Association Internationale de Séismologie
et de Physique de 1l'Intérieur de la Terre (A.I.S.P.I.T.) a adopté les formules
suivantes lors de son Assemblée Gé€nérale d Zurich en 1967 :

] - 1'1 - an

M, = Zogzo (T-)ma:: + 1,06 ZogZOA+~3’3 (1)
et

M, = 2 /i T

4, = log;, ‘T)'na:: + a(a, ho) +  LSMy (2)
ol :
4 = la demi-amplitude du mouvement du sol en um,
iy = la période du zhéncméne,
A = la distance épicentrale,
c(A,r’zb) = terme correctsur fonction de A et de la profondeur hypocentrale,
ZSMO) = terrme correcteur df aux conditions locales.

La formule (1) s'applicue aux ondes superficielles et la formule (2) aux on-
des de volures.

Avant de terminer ce paragraphe, il reste d considérer 1l'étendue de l'Echelle
dite de Richter.

Au tout début la fourchette de l'&chelle s'é&talait de 3 & 8,5. Puis avec
l'amélioration de l'instrumentation elle s'est &tendue vers le bas étant donné
qu'un séisme dont la magnitude &tait camprise entre 1 et 3 &tait encore percep-
tible par 1'horme.

Afin de permettre de traduire cette échelle en terme d'énergie, la formule
suivante
Zogw Fo = 11,3 + 2,5 Ms
donne la relation empirique, établie par B. GUTENBERG et C. RICHETER, entre l'Sner-
gie Zo et la magnitude .
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Vi CORRELATIONS

5.1 RELATION entre 1'INTENSITE et les PARAMETRES du MOUVEMENT du SOL

Pour des raisons pratiques, on essaie de relier l'intensité & 1'accélération
maximmm du sol, quoiqu'il soit contestable de camparer une donnée macroséismique
3 une donnée instrumentale. La comparaison est faite au moyen de "séismoscopes"
qui, en raison de leur bas prix, peuvent &tre installés en grand nambre pour com-
pléter la couverture par des séismographes "strong-motion" plus cofiteux. Une cou-
vertu:;e dense par des séismoscopes a &té recammandée dans plusieurs zones séismi-
ques et de telles couvertures sont déja en fonctionnement en Californie, en Asie
Centrale, en Inde, en Macédoine et ailleurs.

Le séismoscope ne peut, par son principe de construction que fournir des in-
formations & caractére "statique", c'est-z-dire, qu'il renseigne de maniére assez
grossiére les directions principales du mouvement du sol mais ne peut tracer l'his-
toire du phénaméne enregistré. Le séismographe de station, . pour autant qu'il soit
installé suffisamment loin de zone épicentrale, est capable de consigner dans un
enregistrement toute 1l'é&volution frégquentielle du mouvement vibratoire subi par
son support. Il n'est cependant pas construit pour répondre & de trés fortes solli-
citations du sol, tant en déplacement qu'en accélération.

Pour pallier aux inconvénients des séismoscopes et des séismographes, il a
&té congu un appareil capable de répondre aux grands déplacements du sol tout en
résistant aux grandes accélérations. C'est l'accéléramétre a grand déplacement,
courarment appelé "strong motion" séismamétre.

Cet instrument se différencie des appareils de station par sa robustese et
surtout par son trés faible facteur de grandissement : le rapport mouvement du sol-
mouvement du centre de masse de l'accélérometre est €gal & 1 environ.

L'installation de ce type d'appareils devient de plus en plus courante en
Europe, principalement en Italie et en Gréce. Son intérét ne se limite d'ailleurs
pas & campléter 1'équipement des stations classiques, mais représente l'outil
idéal pour le séismologue qui, aprés des séismes tels que ceux du Frioul (Italie)
et de Vrancea (Roumanie), doit effectuer des cbservations "in situ" surtout lors-
que les secousses sont suivies de nombreuses répliques.
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Les param@tres du mouvement du sol 3 mettre en corrélation avec les diffé-
rents degrés d'intensité sont consignés dans le tableau ci-desscus.

T a_ fraction . v o X
(cm.s 2) de g (cm.s l) (m'on)

v 12-25 0,01-0,03 1,0-2,0 0,5-1,0
VI 25-50 0,05-0,05 2,1-4,0 1,1-2,0
VII 50-100 0,05-0,1 4,1-3,0 2,1-4,0
VIII 100-200 0,1 -0,2 " 8,1-16,0 4,1-8,0
X 200-400 0,2 -0,41 16,1-32,0 8,1-16,0
X 400-8C0 0,41-0,82 32,1-64,0 16,1-32,0

(Ce tableau est extrait de Medvedev, Sponheur et Karmik (3))

Intensité maximm (M.S.X)

Q
]

Accélération en am s 2 pour des péricdes camprises entre 0,1 s et 0,5 s
Vitesse de l'oscillation en am s~! pour des péricdes entre 0,5 s et 2,0 s

e
u

Amplitude du mouvement, en mm, du centre de gravité de la masse 4d'un pen-
dule "standard" strong-motion dont la péricde est 0,25 s et le décrément
logaritimique O,5.

Si l'on extrapole le Tableau ci-dessus vers les faibles intensités, jus-
qu'au seuil de perceptibilité, pour lequel I = 1,5, on obtient une accé-
lération d'environ 1 cm/s?. Une accélération égale & g correspord 3 I = XI.
Pour I = XII, la déformation importante de la surface du sol intexdit toute
caumparaison.

5.2 RELATION entre 1'INTENSITE I et 1'ACCELERATION (%)
En admettant une accélération minimale de 0,0008 g. dans différentes plages

de périodes du mouvement du sol, on trouve l'accélération maximale pour une inten-
sité donnée par les formules :

2
1]

0.0008 g x 21 pour 0.1s £ T £ 0.5s

0.0008 g x 21 223€C i 0.55 ¢ T < 1.5s

et o =
ol I = intensité
o = accélération
T = péricde du mouvement.



RELATION entre 1'INTENSITEI et la MAGNIIUDE M

La relation utilisée est du type

M=aIO+b Zog10h+c

(o]

dans laquelle (I intensité é&picentrale,
{ h la profondeur hypocentrale.
et a, b et ¢ trois constantes qui dépendent des conditions locales. Selon
V. KARNIK (5) , pour la région 9 qui camprend les Pays Bas, la Belgique, le Luxem
bourg, 1'Allemagne occidentale et le Nord de la France, la formule de conversion
devient :
M=0,67 1 +0,07

5.3 RELATION entre la MAGNITUDE et 1'ACCELERATION MAXTIMIM (6)

Si l'accélération maximm décroit avec la distance par rapport & l'épicentre,
le taux de l'atténuation de l'accélération sur une distance comparable a la pro-
fondeur Gu foyer est relativement petit. (G.W. HCUSNER)

Le tableau ci-dessous d'aprés G.W. HOUSNER présente une corrélation entre la
magnitude, l'accélération maximum et la durée d'un séisme.

ACCELFRATTION MAXTIMIM
Magnitude (3g) Durée (sec)
5.0 S 2
5.5 15 6
6.0 22 12
6.5 29 18
7.0 37 24
7.5 45 30
8.0 50 34
8.5 50 37

Il faut noter que les valeurs d'accélération maximum dans ce tableau sont,
en général, supérieures & celles des séismes enregistrés. A titre d'exemple, on
peut considérer le séisme d'EL CENTRO, 1940, dont la magnitude est de 7.1 avec
une accélération maximum de 0.33 g.
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CORRELATICN ACCELERATION -INTENSITE.
d'aprés COULTER, WALDRON, DEVINE (ROME 1973). (7)

5.4 RELATION entre la MAGNITUDE (M) et la LONGUEUR (L) de la FAILLE CREEE (6)
Il est possible d'établir une relation entre M, la magnitude d'un séisme
et L, la longueur de la faille créée par ce séisme. La relation ci-dessous,
d'aprés TOCHER, 1958, relie ces deux grandeurs :
log L = 1.02 M - 5.77

Dans cette relation 7 est en km.

Les tableauwx suivants présentent les relations entre les magnitudes et les
longueurs des failles calculées (premier tableau) et cbservées (deuxiéme tableau)
Pour quelques séismes. '



Magnitude Distance
8.8 1000
8.5 530
8.0 190
7.5 70
7.0 25
6.5 S
6.0 5
5.5 3.4
5.0 2.1
4.5 1.3
4.0 0.83
3.0 0.33
2.0 0.14
1.0 0.05
0 0.018

RELATION ENTRE LA MAGNITUDE ET LA
IONGUEUR DE LA FATLIE CREEE.

(Calculs)
. Distance
SETSMES Magnitude miles)
Chile, 1960 8.5-8.6 600~
Alaska, 1964 8.4 450=
San Francisco, 1906 8.2 2501'
El Centro, 1940 7.1 40=
Baja California, 1956 6.8 152

RELATION ENTRE LA MAGNITUDE ET 1A
"~ LONGUEUR DE 1A FAILLE CREEE.
(Cas réels)

vl SEISME DU POINT DE VUE DU GENIE CIVIL

6.1 ACCELEROGRAMME

Pour un ingénieur du point de vue calcul des structures parasismiques, un
séisme est une série de pulses d'accélération d'intensité et de durée différentes.
Cette série de pulses d'accélération pour un séisme est donnée sous forme 4d'accé-
lérogrammes, qui sont des courbes décrivant la variation, en fonction du
temps, de 1'accélération, dans une direction donnée du point du sol supportant
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1l'appareil. La grande sensibilité des sismographes modernes leur permet d4'enre-
gistrer les mouvements dont la source est distante de plusieurs milliers de kilo-
métres, de tels enregistrements, d'un niveau trés faible, n'ont que peu d'inté-
rét pour l'ingénieur en génie parasismique qui a bescin d'enregistrements de
fort niveau, cbtemus 3 faible distance (quelqueS dizaines de kilamétres au plus)
de la source. On dispose actuellement de quelques centaines d'enregistrements
obtenus dans ces corditions, 3 l'aide de sismographes spéciaux dits "strong-
motion”.

Ces enregistrements présentent des accélérogrammes ayant le plus souvent
l'allure de signaux aléatoires, d'une durée allant de quelques secondes a plu-
siers dizaines de secondes, d'un niveau d'accélération maximale camris le plus
souvent entre 5 % et 50 % de l'accélération de la pesanteur.

Les caractéristiques d'un accélérogramme changent d'un séisme i 1'autre.
Ils dépendent de la grandeur du choc (magnitude), de la profondeur du foyer,
de la nature des couches traversées, etc ... L'accélérogramme d'un séisme pro-
fond est plus riche en hautes fréquences que l'accélérogramme d'un séisme long
eten profand bien entendu la nature des couches influence considérablement leurs
intensit8s. Le tableau ci-dessous présente quelques séismes importants avec leurs
durées, leurs accélérations maximum, ...

Distance de Accélé- .
SEISMES l'épicentre | Profondeur | Magnitude | ., D‘:'fe
(km) (k) (cmy/s2) - s
N-S 48 24 6,7 330 0
El Centro 18/05/1910
E-W 48 24 6,7 230 30
N-S 56 - 24 6,5 255 25
El-Centro 10/12/1934
E-W 56 u 6,5 196 25
N2LE 64 24 7,7 170 0
Taft 21/07/1952
N 69 W 64 24 7,7 180 30
N 80 E 2 72 7.1 310 30
Olympia 14/04/1949
N 10 W 72 72 7.1 180 30

CARACTERISTIQUES PRINCIPALES de QUELQUES SEISMES (3)
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6.2 La DUREE EFFECTIVE d'un ACCELEROGRAMME et le TEMPS d'OCCURENCE de la
REPONSE MAYTALE

La réponse maximum des structures soumises & une excitation sismique est
généralement obtenue par une analyse dynamique, en utilisant la totalité d'un
accélérogramme. Cependant 40 & l'amortissement des structures, seule une cer-
taine fractionde l'accélérogramme est effective et contribue de fagon signifi-
cative & la réponse maximale. lLe travail de W.Y. WANG et 2l. dans ce damaine

est remarquable. (9 )

Ce travail présente une procédure analytique, pour la sélection de la durée
effective de l'excitation sismique (portion de l'accélérogramme) et pour la pré-
diction du temps d'occurence de la réponse maximale. Les résultats de calcul pré-
sentés dans les tableaux ci-aprés pour un instant arbitraire choisi came réfé-
rence, montrent camment le temps de commencement de l'excitation, pour la méme
réponse de la structure, peut &tre variable. Ainsi d'aprés le premier tableau,
la réoonse en déplacement d'un systéme 3 un instant donné (3.65 sec) pour des
portions de différentes durées (8.65, 6.13, 5.17, 4.09, 3.13, 2.17 sec) d'un
accélérogramme choisi est la méme (0.171 f£t). (Tableau 2a et 2b)

La durée. effective, pour des différentes structures soumises au méme accé-
lérogramme est différente. De méme, la durée effective, pour la méme structure
sounise aux différents accélérogrammes n'est la méme.

Accélé- | Vites— | Déplace-
Séismes ration se ment
(s) (s) (s)
Pacoima Dam, S14W, 1971 7.74 3.04 7.78
El Centro, NS, 1940 2.12 2.18 8.58
Eureka, N79E, 1954 3.8¢ | 3.72| 4.22
J.P.L. basement, SO8W, 1971} 5.16 5.26 6.92
South Pacific, N45E, 1957 1.76 7.60 26.36
Oakland city, N26E, 1957 0.48 0.54 28.52
El Centro, Vert., 1968 7.56 71.20 70.50
TAELEAU 1

TEMPS d'OCCURENCE des MAXIMUM
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BATIMENT AUXILIAIRE

purée @ Lacemen Momen Cisail- Temps de Durée Déplacement “oment Cisail-
m Dég 8.65s ¢ a 7.8: lement commenc. 4 3 lds lement
’ a7.3s dlds
e
0.00 8.65 0.171 194 300  5593.0 0.00  14.00 0.825 1797 i67.8
252 613 0.171 194300 55940 1.00  13.00 0.830 1306 1827
3.48 5.17 01N 194 200 5590.0 .50 12.50 0.303 1765 164.9
4.56 4.09 0.171 194 600 56000 1.74 2.26 1.293 2337 2354
5.52 3.13 0.171 195 500 5624.0 2.00 [2.00 0.790 1743 162.9
6.48 PRV 0.169 143 600 4207.0 224 11.76 1.239 246 1171
7.56 1.09 0.132 125 000 3582.0 2250 11.50 0.668 1344 1427
8.04 0.61 0.166 174 11.26 0.993 1930 178.9
(a) Pour le déplacement
TABLEAU 2a
REPONSE DES STRUCTURES S0US
SEISME DE PACOIMA DAM, S14W, 1971
CHEMINEE en B.A, 4§ 14 s CHEMINEE en B.A. 4 36 s
Temps de Déplacament Moment Cisail- Tamps de Purée Déplacament Mament Clsail-
cammenc. lement cammenc. larent
0.00 14.0¢ -1.03035 1580 -25.22 25.55 - 10.45 0.239 122 100 293.6
240 11.60 -0.03027 1617 -25.17 26.51 9.49 0.238 122000 293.6
5.78 .24 -0.03045 1529 -25.30 27.59 8.41 0.239 122 300 294.0
7.36 6.14 -0.02317 4967 -20.11 28.55 7.45 Q.240 122 500 294.3
g.4d 4.4 -0.04647 ~6190 -37.18 29.51 6.49 0.242 122 100 2934
10.68 3532 -0.02915 2218 -23.90 30.59 5.41 0.235 119 600 289.9
31.55 4.45 0.231 115 300 283.2
32.51 3.49 0.208 107 200 267.5
33.59 241 0.202 104 100 158.5
34.55 1.45 0.190 98 200 2523
TABLEAU 2b

‘ REPONSE DES STRUCTURES SOUS
SETSME 4'EL CENTRO, Vertical, 1968
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En général la durée effective dépend des caractéristiques des structures
et des accélérogrammes.

Occurence e la réponse maxima.

Lle teamps de l'occurence de la réponse maxima pour les systémes trés souples
ou trés rigides est connu. Pour les systémes trés souples, le déplacement maxima
a lieu au méme moment que le déplacement maxima pour le sol. Pour les systémes treés
rigides la réponse maxima en accélération est au méme moment gque 1'accélération
maxima sur l'accélérogramme. D'aprés W.Y. WANG, pour les systémes souples
(T > 9.0 sec), la réponse maximum en déplacement est au méme moment que le dépla-
cement maximum du sol + 1.5« T sec. Pour les systémes rigides la réponse maximum
en déplacement a lieu au méme moment que l'accélération maximum du sol + 3 « T sec.

Pour les systémes aux périodes intermédiaires, W.Y. WANG a remarqué, d'apreés
ces calculs, que le temps d'occurence de la réponse maximm a lieu au méme moment
que la vitesse du sol + 2.3 = T sec (T la période propre du systime).

W.Y. WANG a d'autre part utilisé une méthode semblable & celle de spectre de
réponse pour obtenir le temps d'occurence Ge la réponse maximum en £onction de
la période propre du systéme.

Pour cela, W.Y. VANG a tracé en fonction de la période propre du systéme,
non pas la réponse maximum rmais le temps d'occurence de la réponse maximum. Les
courbes ainsi obtenues sont présentées dans les figures 1 et 2.
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Figure 1. ) Figure 2,
_ Séisme d'EL~CENTRO

Séisme de City-Hall.



Séisies Structures Durée Effective Déplacement Manent Cisaillement
Pacoima Dam, Batiment Observé 1.63 1.80 1.80
S14W, 1971 auxiliaire Prévu 2.2 2.20 2.20
Métallique CObservé 12.38 12.38 12.38
Prévu 12.72 12.72 12.72
El Centro (@)
Vertical, 1968 Cheminée Observe 2 7.17 7.17 7.17
béton armé Prévu 8.70 .70 8.70
Observe (P! 4.29 3.99 3.96
Prévu 4.35 4.35 4.35
(a) Réponse observée a 14 s
(b} Réponse cbservée 3 36 s
TABLEAU 3

DUREE EFFECTIVE OBSERVEE ET PREVUE

Batiment auxilaire Cheminée en B.A.
SEISMES fponse Vraie Prévue Vraie Prévue
Pacoima Dam, Déplacement 8.64 7.1 ~ 8.4 3.40 0.0 - 10.9
S14wW, 1971 Mament 8.64 4.55
Cisaillement 7.79 8.55
El Centro Déplacement 2.70 1.5 ~ 2.8 4.86 0.0 ~ 10.0
NS, 1940 Mament 2.52 3.90
Cisaillement 2.51 3.33
Eureka Déplacement 3.63 3.2 ~ 4.5 4,86 0.0 ~11.5
N79E, 1954 Mament 3.63 6.33
Cisaillement 3.62 6.33
TABLEAU 4

TEMPS 4'OCCURENCE de la REPONSE MAXIMALE VRAIE et PREVUE
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Les valeurs de temps d'occurence de la réponse maximum, observée et estimée,

sont présentées dans le tableau 4.
Ayant le temps d'occurence de la réponse maximum, on peut déterminer la durée

effective de 1'excitation sismique (portion d'accélérogramme), puis faire le calcul
dynamique non pas pour toute la durée de l'accélérogramme mais plutSt pour la durée

effective.

CORITENU FREQUENTIEL d'un SEISME

6.3
Pour obtenir le contenu fréquentiel d'un séisme, on utilise une des deux mé-

thodes suivantes :

6.31 Spectre de FOURIER

Une méthode standard pour analyser le contenu fréquentiel d'une fonction,

un accélérogramme par exemple, est le spectre d'amplitude de Fourier. Pour un
cscillateur simple d'une masse m et d'une rigidité k, 1l'éguation du mouvement s'écrit

my + Ky = mijg

ou y est le déplacement relatif,
et g l'accélération de base.
La réponse en déplacement de cet oscillateur & 1'instant ¢ est donnée par

z Yo (1)sin w(t - 1) drt

+ .y =21
y(v,-J) - ) z;
avec wZ = k/m= (2 -n/T)g, ou T est la périocde propre de l'oscillateur. Cette ex-
pression est aussi la réponse d'un oscillateur soumis & une force (-mig), appliquée
a sa masse. Dans ce cas 13, l'&nergie totale dans l'oscillateur est :

la somme de 1'énergie cinétique et l'énergie potentielle interne. Cette expression

peut auss: s'écrire :
[P n . 2 T . . 2
m ([ ¥g sinw tdt) + (J‘O Yg cos w tdt )

ty
a

€

1]
(\-)l [



La racine de double d'énergie par unité de masse est :
e 1/2
V %(—Eiﬂ =[(fot ¥g sin w wdt)? + (J’Ot g cos w rdr)z]

Si la durée de t estdet=04a¢t-= tq l'expression précédente devient :

. 1/2
V 2 (t,w) ”(11’:“’) :[{fotl Bg sin w wdt)? + (J'Otl“ﬁg cos w Tdf)z]
2w

Le temme 3 droite de cette expression est une fonction de w = - = 2 f.

Ce terme peut é&tre évalué et tracé en fonction de w, T ou f. La courbe ainsi
tracée est appelée spectre d'amplitude de Fourier.

Ainsi le specte d'amplitude de Fowrier est e meswe d'énergie finale en-
gendrée dans wn oscillatewr par wne excitation, en bnction de la péricde. Plus
n mouvenent est riche en une frégquence, plus 1l'énergie donnée 3 l'oscillateur de
cette fréquence est grande, ainsi. les pics de spectre de Fourier fournissent les
fréquences pondérantes du mouvement considéré. Autrement dit, le spectre de Fou-
rier présente le contenu fréquentiel d'un mouvement.

La figure ci-dessous présente un spectre d'amplitude de Fourier pour un

accélérogramme d'aprés HUDSON 1965. (8)
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6.32 Méthode de Densité Spectrale

1a densité spectrale présente la répartition statistique des fréquences
dans un mouvement. Sans entrer dans les détails de calcul, nous représentons les
densités spectrales de gquelques séismes calcul€es par A. RAVARA (8).

Ces courbes présentent les fréquences statistiquement prépondérantes de cha-

que accélérogramme.
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6.4 R.M.S.

Une mesure de la sévérité d'un séisme est la racine quadratique des accélé-
rations (HOUSNER et JENNINGS, 1964) (R.M.S.) 10O)

t 1/2
U 1, .2
R.M.S. = [ :, 7 (ug) dt:[

Le tableau ci-dessous, d'aprés A. RAVARA, représente le R.M.S. de quelques
séismes comnus. '

El-Centro 1940 | El-Centro 1934 Taft 1952 Olympia 1949
SEISMES N=-S E-W N=S E-W N21E N69W NS8OE | N1O W
Moyen. Quadraticque
2 =2 61,8 | 51,7 43,4 | 48,0 36,7 42,0 54,0 | 46,6
an” s

6.5 SPECTRE de REPONSE

La caractérisation des mouvements sismiques socus une formme permettant 1'an-
lyse, en pratique, consiste en la présentation du mouvement sismique par un spec-
tre de réponse en champs libre.

Un spectre de réponse (ou spectre d'oscillateurs) est un diagramme donnant
le maximum de la réponse d'un oscillateur linéaire (systéme masse - ressort - amor-
tisseur) soumis au mouvement considéré,' en fonction de sa fréquence propre et de
son taux d'amortissement. Ce mode de représentation du mouvement est plus "parlant"
pour l'ingénieur pour les calculs courants qu'un accélégrogramme, car il permet
de lire directement la réponse d'une structure simple et met en évidence les zones
de frégquences les plus défavorables. Les figures 3, 4 et 5 présentent les spectres

de réponse en vitesse de quelques séismes.
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A partir des enregistrements obtenus par les sismographes "strong-motion", il
est possible de calculer le spectre de réponse des séismes réels et d'évaluer l'in-
fluence sur la forme et le niveau de ces spectres de paramétres tels que la magni-
tude, la distance du foyer au point d'enregistrement, la nature des terrains sous-
jacents, etc

Calcul de Spectre de Réponse

La réponse d'un systéme 3 un degré de liberté soumis d un mouvement s'cbtient
par l'Intégrale de Duhamel :

v(t) =-'ul,' fot dg(t) e F’w(t-wsin w (t-t) dt
ou i#g est l'accélération du sol et w la fréquence circulaire du systéme, et v(t)

le déplacement du systéme i l'intant ¢. On note par Y(t) l'intégrale de droite de
cette relation :

fot Yg(t) e stn w (t-t) dt

ainsi

vt % V(t)

Le maximm de V (t) est appelé la vitesse spectrale ou trd@s exactement la
pseudo-vitesse~spectrale.

S =7V = [é‘t Yg(t) e-;’-w(t_T)

stn w (t-1) dr]
v max

max

(la vitesse maximum v (¢, w, s) différe en général de Sv).

Ainsi le déplacement spectral s'obtient par la division de la vitesse spec-
trale par la fréquence circulaire w :

L))
<

g

On appelle accélération sepctrale ou pseudo-accélération spectrale (car en
général cela n'est pas exactement l'accélération maximale -W. CIOUGH-) la quantité :



-g =1
Ainsi w.Sd-Sv-wSa
. T _ _ 27
ou bien (2—17) Sa—Sv- (—T) Sd

On peut tracer la variation de chacune de ces quantités en fonction de
la période propre (T) ou bien en fonction de la fréquence propre (f). Les figures

6a, 6b et 6c présentent les spectres en déplacement, en pseudo-vitesse et en pseu-
do-accélération pour le séisme d'El Centro (N-S), 1940.
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REMARQUE

Pour un amortissement d'environ 20 % la pseudo-vitesse est voisine du maximum
de la vizesse relative, pour les systémes de Zréquences moyennes echautes, reis cela
peut avo:ir une différence considérable par rapport au maximum de la vitesse relative
pour les systémes de trés basses fréquences.

La oseudo-accélération est égale au maximum de l'accélération pour des systé-
mes sans amortissement et cela différe peu du maximm de l'accélération pour des
systémes ayant un amortissement modéré pour toutes les gammes de fréquences des
plus basses aux plus hautes.

En général, on trace la variation de ces trois quantités en fonction de la
périocde ocu fréquence) propre, sur le méme diagramme logarithmique, ol la pseudo-
vitesse =st portée sur l'ordonmnée avec la période (fréquence) propre sur l'abscisse
et la pseudo-accélération et le déplacement sont portés sur deux axes logarithmiques

perpendiculaires faisant des angles de 45° et 135° avec l'axe des périocdes respec-
tivement. (figqure 7).

Aim~si on obtient un diagramme "tri-log" qui permet de lire directement le dé-
placemen=, l'accélération et la vitesse pour une péricde (fréquence) donnée.

La figure 7 montre un spectre de réponse typique. Newmark et Veletsos (1964)
Veletsos, Newmark, Chelapati (1965) ont calculé les spectres de réponses pour de
mouvemen=s trés variables du sol, d'une impulse de déplacement, de la vitesse ou de
l'accélé&ration 3 de vrais séismes enregistrés. Le résultat de ces calculs est que
le spect—e de réponse a toujours une allure du type présenté sur la figure 8.

La diagramme représentant le spectre de réponse pour de petites valeurs
d'amortissement est trés dentelé mais pour de grandes valeurs d'amortissement,
elle est plus basse.
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La figure 8 montre que pour les trés hautes fréquences les spectres de répon-
se en accélération rejoignent une asymptote correspondant & 1l'accélération maximale
du sol. Pour les trés basses fréquences les spectres de réponse en déplacement re-
joignent une asymptote correspondant au déplacement maximal du sol. Pour les fré-
quences intermédiaires, il y a une amplification du mouvement. En général, le fac-
teur d'amplification est plus petit oour le déplacement que pour la vitesse, ce
facteur étant lui-méme plus petit que celui pour l'accélération. Dans le cas du
séisme d'El-Centro, N-S, 1940, les facteurs d'amplification, pour un systéme sans
amortissement, sont de 3.5 pour le déplacement, de 4.2 pour la pseudo-vitesse et
de 9.5 pour la pseudo-accé€lération. Pour un systéme avec 10 % d'amortissement cri-
tique ces facteurs d'amplification sont légérement supérieurs & 1 pour le déplace-
ment, 1.5 pour la pseudo-vitesse et 2 pour la pseudo-accélération. Ainsi, en connais-
sant ces facteurs et le déplacement, la vitesse et l'accélération maximale du sol,
on peut construire facilement un spectre de réponse.
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I INTRODUCT ION

Dans la thécrie de la dynamique des structures, le terme dynamique équivaut
d "variable avec le temps", puisque pour un probléme dynamique concernmant une struc-
ture, la charge et la réponse du svstéme sous ses différents aspects (déplacements,
sollicitations internes, contraintes, etc ...) varient avec le temps. Ce qui impli-
que, contrairement au cas statique, dans le cas dynamique, la réponse n'est pas
unique et il faut analyser la réponses pour chaque instant de la durée considérée.
La résolution d'un probléme dynamique demandera ainsi plus d'effort qu'un probléme
statique.

D'autre part, la différence la plus importante est que dans le cas de charge-~
ment statique, par les simples équations de la statique, les sollicitations inter-
nes, puis les contraintes, les déformations, etc ... sont parfaitement déterminées.
Alors que si la charge est appliquée dynamiquement, le déplacement variant avec le
temps, elle entraine une accélération et par le principe d'Alembert, celle-ci en-
gendre les forces d'inertie qui résistent au mouvement. En samme, le svstéme peut
&tre considéré camme soumis 3 deux svstémes de charges. La charge externe qui dé-
veloppe le mouvement et les forces d'inertie qui s'opposent & l'accélération en-
gendrée. Les forces (sollicitations) internes équilibrent cette combinaison de
charges, par conséquent, il faut déterminer les forces d'inertie avant de déterminer
les contraintes internes. Les forces d'inertie qui sont d'une importance principale
en calcul dynamique dépendent de la charge appliquée au systé&me, de sa masse et de
sa rigidité. Si le chargement est lent, les forces d4'inertie sont faibles et peu-
vent étre négligées, et le probléme dynamique (sera) considéré comme statique. Mais
si le chargement est rapide, les forces d'inertie deviennent significatives et le
probléme sera dynamique.

La difficulté principale dans la résclution d'un probléme dynamique est que les
Aéplacements qui développent les forces d'inertie, sont, eux-mémes dépendant de
ces forces d'inertie. Pour rompre ce cvcle fermé de "cause d effet", le probléme
doit &tre forrmulé en terme d'équations différentielles, en exprimant des forces
d'inertie en fonction de la dérivée des dérlacements pvar rapport au temps. Nous
passerons en revue la dynamique des structures en commengant par un systéme 3 un

degré de liberté.
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I  FORMULATION DES EQUATIONS DU MOUVEMENT
2.1 MODELE DYNAMIQUE ELEMENTAIRE

Tout systéme Elastique linéaire soumis a8 des charges de nature dyvnamicque est
caractérisé par sa masse, ses propriétés élastiques (flexibilité ou rigidité&), son
anortissement et la source extérieure d'excitation (le chargement).

Chacune de ces caractéristiques est supposée condensée dans un €lément phy-
sique unique décrivant le modéle le plus simple d'un svstéme 2 un degré de liberté.
La fiqure ci-dessous montre une représentation d'un tel systéme.

H' F"
(3 f,y—-—‘
m fammet p(1) e o . ety P 1)
S5 o—rt

T
I

A AR N A A D 107470 0P iV7lIl200, 00047

o) )

Figure 2.1 - IDEALISATION d'un SYSTRME
& un DEGRE de LIBERTE
a) Camposantes fondamentales
b) Equilibre des forces.

Ce systéme est constitué d'une masse m représentant la masse totale du svs-
téme, d'un ressort sans masse de rigidité k représentant la résistance &lastique
(rigidité) du systéme et 1l'amortisseur ¢ représentant la camacité d'amortissement
du systeme.

L'unique coordonnée de déplacement v d&finit camplétement la nosition de la
masse. Le systéme est soumis au chargement P(%) fonction du temps.

2.2 TFORMULATION des EQUATIONS

IL'5dmuation du mouvement pour le systéme de la figure 2.1 peut étre cbtenue
par plusieurs méthodes (&juilibre direct, travaux virtuels, principe d'Hamilton ...)
pour ce cas €lémentaire. La méthode la plus simple consiste & exprimer 1'é&quilibre
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de toutes les forces agissant sur la masse. Les forces agissant dans la direction
du degré de likerté de déplacement sont : le chargement appliqué P(¢) et les trois
forces qui résultent du mouvement. La force d'inertie fI’ la force 4'amortissement
Fpet la force dans le ressort élastique f,. L'&quation du mouvement exprime 1'état
d'équilibre de ces forces et s'écrit :

Fp*ip t5sF P(t) ‘ (2.1)
Chacune de ces forces est fonction du déplacement v ou de ses dérivées par rapport

au temps.
Considérons ces forces une par une :

La force élastique : cette force est proportionnelle au déplacement v, le rapport
de proportionnalité &tant la rigidit® k du ressort

f=k .y (2.1a)

La farce d'inertie d'aprés le principe de d'Alembert est le produit de la masse et
de l'accélération

Fremy (2.1b)

La force d'amortissement, en syposant 1'amortissement du type visqueux est le pro-
duit de la constante ‘d'amortissement ¢ et de la vitesse i :

fp=se? (2.1c)

En substituant les &quations (2.1a) (2.1b), (2.1lc) dans 1l'é&quation (2.1), on
cbtient 1l'Equation du mouvement du systéme 3 un degré de liberts :

m + e + kv = P(t) (2.2)
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2.3 INFLUENCE des FORCES de PESANTEUR

Considérons le systéme précédent, aprés une rotation de 90°, de sorte que
les forces de gravité agissent dans la direction du déplacement. Les forces agis-
sant sur le systéme sont définies sur la figures (2.2). Utilisant les &juations
précédentes (2.l1a), (2.1b) et (2.1c), la relation d'équilibre s'&crit :

my + eb + k =P(t) + w (2.3)

Is fp

[ K1
* *

XY?

(Cg) !

L,
L(:)-I: l -[-' Iw :EA. T statiue

[0} .

(@) ®) @

Figure 2.2 - INFIUENCE des FORCES de
GRAVITE sur le SYSTEME & un DEGRE de
LIBERTE

w représente le poids de la masse m.

En considérant le déplacement total v camme la samme du déplacement statique

LY (40 au poids w) et du déplacement dynamique supplémentaire v, came montré sur
la fiqure (2.2},

(2.3a)

F kv =k & + kv (2.3b)
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Substituant l'expression de fs dans la relation (2.3), on cbtient :

mU+cb+kAst+k5=P(t)+w (2.3c)

et camme k Bgp =W, 1'équation précédente devient :

t
mi + b + kv = P(t) _ (2.3d)

Si l'on dérive l'équation (2.3a) .par rapport au temps, camme A, est ind&pen=-
dant du temps, on aura :

D =V et ¥ = VU

et par canségquent 1l'équation (2.3d) prend la forme suivante :

nr3+c5 + kv = P(¢t) (2.4)

Si l'on campare les équations (2.2) et (2.4), on constate que l'&gquation du
mouvement, quand ce dernier est &valué par rapport d la vosition d'équilibre sta-
tique du systéme dynamique n'est pas affectée par les forces de gravité. Pour ces
raisons, les déplacements sont en général évalués par rapport 4 la position stati-
que du systéme, et les déplacements ainsi calculés sont la réponse dynamique. Il
en résulte que pour cbtenir les réponses totales (déformations, contraintes, etc ..)
il faut ajouter les résultats statiques aux résultats calculés par l'analyse dyna-
mique.

[I1 ETUDE DE LA REPONSE LIBRE

3.1 SOLUTICN de 1'EQUATION du MOUVEMENT

Nous considérons de nouveau l'équation du mouvement d'un systéme 3 un degré
de liberté,

mi () + cv (t) + kv () = P(t) (2.2)
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Cette équation est applicable & tout systéme assimilable & un systéme &
un degré de liberté et pour lequel la réponse de la coordonnée généralisée (v(t))
est recherchée. La réponse de cette &juation sous sa forme homogéne, c'est-d-dire
en l'absence de chargement

P(t) =0 e mi (t)+ecd (t)+ kv (t)=0 (3.1)
est appelée la vibration libre. Cette solution est de la forme :
st

v(t) = Ge

Substituant cette expression dans 1'é&quation (3.1), on cbtient

P t

(ms + es + k) Ge°° = © (3.2)

et supposant w2 = k/m et en simplifiant, 1'équation précédente devient :

32+% 5 v = 0 (2.3)

La valeur de S calculée a partir de cette éguation dépend de la valeur de c,
le coefficient d'amartissement du systéme et par conségquent, le type de mouvement
représenté par l'équation (3.3) dépendra de l'amortissement dans le systéme.

3.2 OSCILLATIONS LIERES NON AMORTIES

§'il n'y a aucun amortissement dans le systéme, ¢ = 0, la valeur de S cbtenue
a partir de l'éguation (3.3) est

s + P

=0 - s =ftivw (3.4)
La réponse recherchée pour (t) a donc pour expression :

v(t) = G, VT G, o TV (3.5)
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Dans cette é&quation, G, et G, sont des coefficients (encore arbitraires).
L'&quation (3.5), en considérant les relations d'Euler :

Ziut +
e T cos wt—- 1 stn wt
s'écrit
v(t) = A stn wt + B cos wt (3.6)

Les constantes 4 et B dans 1'expression ci-dessus peuvent &tre exprimées en
fonction des conditions initiales, qui sont le déplacement v(o) et la vitesse
(o), pour ¢t = 0 ol camencent les vibrations libres du systéme.

la prise en compte de ces deux conditions nous donne :
v(o) = B et D(o) = Aw

la réponse (3.6) devient :

v(t) = 2o)
‘ w

sin wt + v(o) cos wt (3.7)

Cette solution correspond 3 un mouvement harmonique simple représenté sur
la figure ci-dessous :

Figure 3.1 - OSCILLATIONS LIBRES
NON AMORTIES

La quantité w s'appelle la fréquence circulaire du mouvement. La fréquence
f du mouvement appelée tout simplement fréquence, est dannée par :

w

f =
’ 2n
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L'inverse de la fréquence est la période 7.

T:u =
w

it

L'amplitude de ce mouvement périodique est :

. 2
p = ’\[(0(0)32 + [EégiJ (3.8)

3.3 OSCILILATIONS LIBRES AMORTIES

Si 1'amortissement dans le systéme n'est pas nul, la réponse de 1l'équation
du mouvement (3.3) est :

s=-2L 2 /(5%g2- w° (3.9)

om

En fonction de la quantité sous le radical (positive, négative ou nulle), cette
expression représente trois types de mouvements.

3.31 Amortissement Critique

Si la quantité sous le radical de l'expression (3.9) est égale a zéro, on a
v = ¢/2m, 1la valewr de la constante d'amortissement critique sera donc :

¢ = 2nmw S =

__c_:_w (3.10)
c am

et la réoonse de 1'égquation du mouvement :

-wt

v(t) = (G + G,t) e (3.11)

En intrcduisant les conditions initiales dans 1'&quation (3.11), on cbtient la
réponse pour le cas de l'amortissement critique :

v(t) = (v(o) (1 +wt) + vlo) t) e W* (3.12)
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Cette solution graphique est représentée sur la fiqure ci-dessous. On remar-
que que la réponse d'un systéme libre ayant l'amortissement critique ne camporte
aucune oscillation autour de la position ($) déplacement nul du systéme, autre-
ment dit le systéme revient 3 la position zéro quelles que soient les conditions
initiales. L'on peut dire, l'amortissement critique est la valeur minimum de 1l'a-
mortissement pour laquelle aucune oscillation ne se produit dans la réponse du
systéme lilre.

"y
]

T
1 _

Figure 3.2 - REPCNSE en OSCILLATION
LIBRE dans le cas de 1'AMORTISSEMENT
CRITIQUE

3.32 Systémes sous-amortis

Si l'amortissement est inférieur 3 l'amortissement critique, ona ¢ < 2mw
et le terme sous le radical est négatif. Pour évaluer la réponse libre dans ce
cas, en général, on exprime la constante d'amortissement ¢ en fonction de 1'amor-
tissement critique C,s ainsi le rapport ¢, défini par :

- = 2
T T (3.13)

s'appelle le coefficient d'amortissement.
Substituant 1l'équation (3.13) dans 1l'é&gquation (3.9), on cbtient :

P)
S:—gwt ‘ﬁg w)? - (3.14)
ou bien :
S5 = -gw Ziw

D (3.15)

- _ . 2
wD-wv:l £ (3.16)
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La fréquence wy, est appelée frdquence circulaire d'oscillations amortie.
Dans les cas courants le coefficient d'amortissement £ est inférieur 3 20 %, on
voit donc en pratique que l'on peut confondre w, et w, avec une précision de 1l'cr-
dre de 2 %. Pour un systéme sous amorti en oscillation libre, la réponse de 1'équa-
du mouvement a pour expression :

_ . _ o e . . -
gut+iupt | C.e Ewt Twpt _ —T . eth + G e-zth) (2.17)

v(t) = Gze P 7 9

cette expression peut &tre écrite sous la forme suivante :

v(t) = e-w(A sin th + B cos th) (3.18)

5i 1l'on introduit les conditions initiales v(o) et (o), les constantes 4 et B
peuvent étre définies, et finalement, on cbtient :

v(t) = ¢ BT blo) + vio)ty 8in w.t + v(o) cos wAt (3.19)
Wy, D D

la réponse est une oscillation harmonique simple d'amplitude :
2 1/2

. 2
_ v(o) + vio) gy 2
p = [ ZUD ] + [‘U (0)] (3.20)

Ila figure 3.3 représente la réponse d'un systéme sous-amorti.

}'(l)
| o~ /‘“’
-~
2 5(0) =~
vp Y ‘\s
o) ——
! K2 " et
% P T
A L '
22 (L
wp /= —
—4—'—'
”’—
/,”
|~

Figure 3.3 - REPONSE LIBRE d'un SYSTEME
SCUS AMORTI.
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Un systdme sous-amorti camme représente la figure ci-dessus, oscille de vart
et d'autre de la position 3 déplacement nul, avec la fréquence circulaire constan-
te w,, mais son amplitude décroit exponentiellement au fur et d mesure que la ré-
ponse s'amortit.

Les caractéristiques de l'amortissement réelles des systémes structuraux tyves
étant camplexes, dans les cas courants, on exprime l'amortissement de tels systé-
mes au moyen de coefficients d'amortissement visqueux équivalents &, qui présen-
tent des caractéristiques de décroissance camparables dans le cas d'oscillations
libres.

Pour évaluer l'influence du coefficient d'amortissement ¢ sur la réponse en
oscillations libres, considérons deux pics successifs. La réponse du systéme repré-
senté sur la figrue 3.3. Le rapport des amplitudes de ces deux pics est :

=exp (2 g—) (3.21)

en prenant le logarithme répérien des deux cdtés de 1l'équation précédente, on ob-
tient le déerément logarithmique §

= a2 E# (3.22)
“D

9
ona: & =—L5& (3.23)

Pour de faibles amortissements rencontrés dans les cas courants, cn peut
écrire la relation précédente de fagon approchée :

d'od § =L ——=21¢ (3.25)
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et si 1l'on développe en série :

v 2
n:e(S =e'2ng~ =71+ 2n £+£2—"£—Z— + - - (3.26)
Yt 2

Pour une précision satisfaisante pour les petites valeurs de £ les deux pre-
miers termes de la série suffisent.

Dans ce cas :
£ _vn_vn+1
- (3.27)
an Un+1

La figure 3.4 permet de corriger le coefficient d'amortissement obtenu par
la méthode approchée :

1.00

t {sxacv
Clapprosn)
0.75 \"\

0.50

0 0.0 0.10 0.15 0.20
¢ (approx.)

Figure 3.4 - FACTEUR de CORRECTION du COEF-
FICIENT d'AMORTISSEMENT (pour &tre utilisé
avec les résultats de 1'équation (3.27).

Pour les systémes peu amortis, on peut considérer des pics de réponse sépa-
rés par plusieurs (m) cycles, dans ce :

L, > =2 mé ii (3.28)
D

En développant en série, et ne conservant que deux premiers termes, on
obtiendra :

- n " Tnem (.29
3 -Zm'nvn g.29)

+m
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[V  REPONSE D'UN SYSTEME A UN DEGRE DE LIBERTE

4.1 REPONSE A UN CHARGEMENT HARMONIQUE
4.11 Systéme non Amorti

En considérant le systéme de la figure 2.1, soumis & un chargement P(t) har-
monique en fonction du temps d'amplitude Po et de fréquence circulaire w, l'équa-
tion du mouvement devient :

mo(t) + eb(t) + kv(t) = P sin ut (4.1)

Si 1l'on suppose le systéme non amorti, la solution homogéne de cette équa-
tion est :

vc(t) = 4 sin wt + b cos wtr (4.2)

Pour avoir la solution générale, on ajoute la réponse particuliére 3 la solu-~
tion homogéne. On admet que la réponse d'un chargement harmonique est hamonique
en phase avec le chargement. Ainsi :

uZ;t) =Gsitnwt (4.3)

on détermine l'amplitude G en substituant 1l'expression de vp(t) dans l'équation
du mouvement :

-mw-'gGsinEt+kG sin5t=P0 stn wt (4.4)

ou bien
/ -2 P 9
Gz-“’—2>=-—°- w* = %/
w k
ainsi
ZJo I -
G = — ) Szw/w (4.5)
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La solution générale est alors :

P 1
v(t) = v, (t) + vy(t) = A sin wt + B cos wt + =2

k 1-8

5 stn wt (4.6)

Les valeurs des coefficients 4 et B dépendent des conditions initiales,
dans le cas ol v(o) = (o) = 0, ces constantes ont pour valeurs :

P B8 1
-8
et la réponse du systéme :
P 1 _
v(t) = — Zévln wt - Bsin wt) (4.8)
K 1-8
ot
P_o - déplacement statique, le déplacement qui serait produit si la force Z-‘o
- 7
k 8

était appliquée statiquement.

1/(1 -62) Facteur d'amplification représentant l'effet d'amolification dynamique
de la charge harmoniquement applicuée

sin wt Canposante de la réponse a la fréquence de la charge appliguée = réponse
en mouvement permanent

B sin wt Composante de la réponse @ la fréquence propre du systéme = réponse
transitoire.

Ce dernier est appelé réponse transitoire,car en pratique, l'amortissement
le fait disparaitre.

4.12 Systéme arorti

En présence de l'amortissement, la reponse de 1'@guation du mouvement peut
étre obtenue aisément, ainsi la réponse générale est :
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7
-

P
- —wt . - o
v(t) = e (A sin th + B cos 74;Dv)+ 5

— 2[(1-82)37,'711'}:: - 28 cosz;t)]
(1=8<)“+(2 zB)
i (4.9)

dont l'amplitude est :

P 2 ‘1/2
o

p = —= [(1 - 82) + (2g) ] (4.10)
k

4.13 Facteur de réponse

Le rapport de la réponse dynamique 3 la réponse statique, 2(t) moyen de mesure
de l'influence de l'aspect dynamique de la charge, est appelé "facteur de réponse”
et a pour expression :

(t) _ v(t)
Rre) = X2 = = (4.11)
vst Po

4.14 Coefficient 4d'Amplification Dynamique

Le rapport de l'amplitude de la camposante du mouvement permament au déplace-
ment si:atique qui serait produit par la force 7 g s'appelle le coefficient d'ampli-
fication dynamique D, soit :

p=-"L.=-_L2_- 2)* (2 2]=1/2 (4.12
—gs—t—?o-?’z— (1‘8) + BU 4-)

La figure 4.1 illustre la variation de ce facteur en fonction de la fréquence
et de l'amortissement.
4
3

. Ak v
AL

o 1 2 3

Figure 4.1 - FACTEUR d'AMPLIFICATION DYNAMIQUE
en FONCTIQN de la FREQUENCE et de 1'AMORTISSEMENT.
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4.15 Résonance

La figure 4.1 montre que le sammet de la réponse en mouvement permanent amma-
rait pour les valeurs de 8 proche de l'unité.

lorsque la fréquence de la force appliquée, elle est égale & la fréquence
propre du systéme (8 = w/w = 1), on dit que le systéme est en résonance. Dans
ces conditions (B = 1) la réponse en rmouvement permanent d'un systéme non amor-
ti tend vers l'infini. Le coefficient d'amplification dynamiGue & la ré&scnance
est inversement proportiomnel au coefficient d'amortissement.

p, . =L (4.13)
B=1 ¢

En considérant de nouveau l'égquation (4.9) pour g = 1, nous avons :

-t . Po cos wt
v(t) = e (A sin th + B cos th) -— (¢.14)
k 2¢

Supposons que le systéme soit mis au mouvement 4 partir de son état au repos,
avec les conditions initiales v(o) = D(o) =2, les constantes 4 et B seront :

P w P Z P 1
hzLeu=2 ; B=-2. — (¢.15)
k 2w, ko2 1 -g? k2
ainsi :
l7 P
v(t) = — 2 [e 5wt(___g_ sin th + Cos th) - Cos wt] (4.16)
2t k VI-¢2

Pour les valeurs de l'amortissement rencontrées dans le cas des structures
courantes, le terme en sinus dans cette équation peut &tre négligé et la fréquence
amortie (wD) peut 8tre prise égale a la fréguence non amortie (w) d'ol le ramport
de réponse R(z) :

v (t) 1

R(¢) = =— (e
Pk 2

-l
e _ 1) cos wt (42.7)

Pour un systéme non amorti (& = 0) cette équation devient indéterminée, mais
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par la loi de l'Hospital, le ccefficient de réponse & la réscnance 4d'un systéme
non amorti devient '

X}

1

R(t) = — (sin wt - wt cos wt) (4.18)
2

Les figures 4.2a et 4.2b montrent cawment la réponse 4 la résonance est cons-
truites pour un systéme non amorti et pour un systéme amorti.

\ R(2) ) <

wp————————=x= A
(b) ~<

. Systéme non ~
Systéme amorti amorti

Figure 4.2 - REPONSE 4 un CHARGEMENT en RESONANCE
(B = 1) pour des CONDITIONS INITIALES au REFPOS.

Dans les deux cas on remarque que la réponse auwgmente avec le nambre de cy-
cles. Dans le cas d'un systéme non amorti, la réponse augmente indéfiniment &
moins que la fréquence ne change. Pour un systéme amorti, l'amortissement limite
la réponse 3@ la résonance 3 un niveau inférieur. Le narbre de cycles nécessaire
pour que la réponse atteigne son sammet pour différentes valeurs du coefficient
d'amortissement est domné par la figure 4.3.

Eaveloppe du fucteur de réponse

Nombre de cycies
2 4 6 8 10 12
L

L L 1 L 2

0 L) 8 127 l6% 0» 14r 28
Durée du chargement. G/

\Figure 4.3 - TAUX de CROISSANTE de la
REPONSE RESONNANTE 3 PARTTR de 1'ETAT
au REPCS.
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4.2 REPONSE a un CHARGEMENT PERIODIQUE QUELCONQUE

Développement en Série de Fourier de la Charage Apolicuée

Connaissant l'expression de la réponse d'un systéme & un degré de liberté
pour une excitation harmongiue, on peut évaleur la réponse pour un chargement
périodique quelconque.

En fait, il suffit d'exprimer la fonction de chargement, pour une série de
Fourier, puis ayant la réponse pour chague terme de la série qui est un chargement
harmonique, et en utilisant le principe de superposition, la samme des réponses
dues a chaque terme de la réponse est la réponse au charge péricdique.

Un chargement péricdique quelcongue P(t) peut &tre exprimé par la série de
Fourier :

o 2m - 2m
P(t) =a0+ ) a, cos —t+ I bn Sin — ¢ (4.189)
n=1 Tp n=l Tp

ol Tp est la périocde de chargement appliqué.
les coefficients de cette série sont évalués par les relations suivantes :

] T
e == P prt)ae
0 [}
Ip
an-fi J'op p(t) cosZﬂt (4.20)
Tp Tp
T
b, = 2 P P(t) sin 2m
Tp Tp
$p(0)
- /\ A / .
p——T7, I T, T T, |

igure 4.4 - CHARGEI'ENT PERIODINUE "XZILCOWUE.
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Ainsi un chargement périocdique exprimé par une série de Fourier, camprend
une force constante et une série de chargements harmoniques de fréquences En et
d'armplitudes a et bn. La camposante permanente de la réponse d'un systéme 3 un
degré de liberté produit par le terme constant, le terme en sinus et finalement le
terme en cosinus de la série, est donnée par les équations :

. _ ao
Terme consta.nt : vo "_T

b 1
Termes ensinus : v (t) = — . sinnuw,t (4.21)
n 2 z
k 1 -85
a, 1 _
Termes en cosinus v (t) = — cosnw,t
143 2 1
k 1l - g
71
5rz ng
avec : Bn T — ——
w w

La réponse totale est la same de ces réponses :

v(t) = — a *+ I
K ° =1 Z-B?ZZ

{a_ cos n Z)'Zt +b sinn 51 t) (4.22)

Pour un systéme non amorti, l'expression de la réponse devient :

1 ® 1
vit) == Ja_ + = X |la 2&B + b (1-8_2)] sginnw,t *
k | ° =1 ”'331)2*(253;1)2 [ o 7 1

-g2) - : I
[-an (1 Bn) bn 25871} cos nw, t (4.23)

Les coefficients a et bn sont les coefficients de série donnés par les re—-
lation (4.20).

4.3 REPONSE & un CHARGEMENT nar IMPULSICN

Un chargement par impulsion est un chargement dynamique de courte durée qui
consiste généralement en une impulse principale.

Dans le calcul de la réponse maximale d'un systéme pour une impulsion, 1'amor-
tissement joue un rSle moins important que dans le cas de chargement harmonique cu
de chargement péricdique.
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ﬁ o

Figure 4.5 - CHARGEMENT par IMPULSION

On distingue deux phases dans la réponse d'un systéme & une impulsion, corres-
pondant dans l'ordre, & la phase (I) pendant laquelle le systéme est soumis & la
charge, suivi par la phase (II) ol le systéme a une vibration libre.

En fonction de la forme de 1l'implse (rectangle, demi-sinus, triangle) et le
rapport de la durée de chargement (¢,) sur la période du systéme (T) la réponse
maximale.a lieu pendant la premiére <;u la deuxieéme phase. La réponse maximale se
produit en phase (I) si t, > 0.5 T pour une impulse rectangulaire ou demi-sinusoi-
dale ou £, > 0.4 T pour une impulse rectangulaire, sinon pendant le mouvement libre

1
du systéme.

D'autre part, dans le cas de chargement de longue durée, par exemple, t,/T > I,

le coefficient d'amplification dynamique dépend principalement de la vitesse & la-
quelle la force atteint sa valeur maxirale.

Dans le cas de chargement de courte durée, par exemple, tJ/T < 1/4, 1'ampli-
tude du déplacement raximale dépend principalement de la valeur de 1'impulsion appli-
quée I = fotl P(t) dt et n'est que peu influencée par sa forme. Le coefficient
d'amplification dynamique par contre, dépend directement de la forme de la foncticn
de chargement car il est proportionnel au rapport de la surface sous la fonction de
chargement sur 1'amplitude maxirum du pic de cette fonction.

Une facon pratique d'évaluer de maniére approchée la réponse maxirmum & un
chargement pour l'impulsior: de courte durée consiste a exprimer la variation de
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de quantité du mouvement 4'une masse m

. 7 :
mv = £ 1 [B(t) - ()] at (4.24)

ol Av est la variation de vitesse produite par 1'application de 1'impulsion P(%).
On notera que pour les courtes durées d'application tl.,le déplacement v( 1':1) déve~-
loppé,est de l'ordre de (t,)z, alors que la variation de vitesse AV est de l'or-
dre de ¢,. Comme l'i.npusion-agpliquée est aussi de l'ordre de ¢, le temme kv(t) tend
vers z&ro avec t7 et est négligeable dans cette équation pour les impulsions de cour-
te durée.

"
Ainsi : mab = fol P(t)dt (4.25)
. 1 tl
A == [ P(t)dt (4.26)
m o

lorsque ¢ > tl, la force appliquée est égale 3 zéro et la réponse est une vibra-
tion libre.

(t,)

v(t) = sin wt + vt,) cos wt (4.27)

oxr v(tl) est suffisamment petit, négligeable en pratique et de plus b(tl) = AD

Ainsi on cbtient la relation suivante :

t
)= 1 I . (4.28)
v(t)= — ( fo 2(t)dt) sin wt

4.4 REPONSE 3@ une EXCITATION DYNAMIQUE QUELCONQUE

Intégrale de Duhamel Dour un Svstérme non Amorti

La procédure concernant le calcul de la réponse approchée pour une irpulsion
de courte durée peut-&tre utilisée plus généralement et &tre é&tendue au cas de
1l'excitation dynamique quelconque.

Considérons le chargement quelconque P(t), présenté sur la figure 4.6 avec
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Tm)
\ ; —
5 P(r)
] | ’
' ] f—er
j'Z\v/\\ e
Rmdr(l)/

Figure 4.6 - DETERTMATION de 1'INTE-
GRALE de DUHAMEL.

1l'intensité P(tr) a l'instant ¢ = 1. Cette charge agissant pendant un intervalle

de temps dt, produit une impulsion de courte durée de P(t1)dr sur la structure.

Pour évaluer la réponse, on peut utiliser l'équation (4.28). I1 faut noter que, méme

si cette méthode est une méthode approchée pour une impulsion de courte durée, elle

devient exacte lorsque la durée dt tend vers zéro. Ainsi pour un intervalle diffé-

rentiel de temps dt la réponse produite par la charge P(1) est exactement : (¢ > t).
P(t) dr

av(t) = ————— sin w(t -1) (4.29)
mw

Dans cette expression dv(t) est la réponse différentielle & 1'impusion diffé-
rentielle P(1)d 1 pour ¢t > 1. Ce n'est pas la variation de v pendant le temps drt.

L'historique camplet du chargement peut alors &tre considéré camme une succes-
sion d'impulsions, chacune produisant une réponse du type exprimé par l'équation pré-
cédente. Poir un systéme linéaire, la réponse totale peut alors &tre obtenue en in-
tégrant 1'équation précédente de 0 & t :

7 t .

v(t) s = J‘O P(1) stnw (t =-1) dt (4.30)

Cette expression est généralement connue sous le nom d'Intégrale de Duhamel
pour les systémes non amortis.
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On peut l'utiliser pour évaluer la réponse d'un systéme i un degré de liberts,
non amorti, soumis 3 une excitation quelconque. Evidemment, pour une fonction de
chargement arbitraire, on aura recours 3 une intégration numérique.

L'équation (4.30) peut aussi s'é&crire :

v(t) = f; B(t) & (t - 1) dt (4.31)
oid h(t-r}=m—153in (t - 1) (4.32)

La fonction A(t - t) est généralement appelée réponse d une impulsion unité,
car elle exprime la réponse du systéme 3 une impulsion de valeur unité appliquée au
temps ¢ = .

Pour les expressions précédentes on a supposé qu'au temps ¢ = 0, le systéme
était au repos. Pour tout autre cas, si v(o) # 0 et/ou D(o) # 0, la solution gé-
nérale camprendrait des termes additionnels de vibration libre.

En général :
v(t) = 7')(0)37,7: wt + v(o) cos wt + L J‘t P(tr) sinw (t =—t) dt (4.33)
BT mw 0 T (2.

REPONSE d'un SYSTEME AMORIT

Dans ce cas la vibration initiée par l'impulsion différentielle P(t)dr dé&-
croit exponentiellement, si l'on pose :

v(o) =0
(o) (P(<)dt) /m

1l'équation (4.22) devient pour < > 7t

o, sin v (t-r}] (¢.34)
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On obtient la réponse au temps t en intégrant 1'expression précédente dans
l'intervalle (o, t)

P 3
v

_ 1
v(t) = — fo

-gw(t - 1)
o P(zle

sin wr, (t - 1) drt (4.35)
et la réponse a une impulsion unité pour un systéme amorti :

_ 1 =m(t =) . _
h(t - 1) = mge sin wp (t - 1) (4.36)

Y SYSTEMES A PLUSIEURS DEGRES DE LIBERTE

5.1 SELECTION des DEGRES de LIBERIE

N'importe quelle structure peut &tre représentée sous la forme d'un systéme
2 un degré de liberté dont la réponse d'une excitation dynamique peut &tre expri-
mée par une égquation différentielle unique. (représentation par un systéme & un
degré de liberté des structures, est possible notamment par l'utilisation des pa-
ramétres généralisés et la méthode de Rayleigh).

Si les caractéristiques mécaniques du systéme sont telles qu'une coordonnée
unique suffit a exprimer son mouvement et qu'aucyn nouvement n'est possible en
dehors de celui~l3d, alors le systéme est 2 un degré de liberté, et la solution de
1l'équation conduit & la réponse dynamique exacte. Si par contre, la structure ros-
séde d'autres modes de déplacement, la solution de 1l'éguation du mouvement pour la
présentation de cette structure par un systéme & un degré de liberté, ne montre
g'une représentation approchée du comportement dynamique.

En général, on ne peut pas exprimer de maniére correcte la réponse dynamicque
d'une structure par sa présentation camme un modéle 3 un seul degré de liberté.
On représente alors une telle structure et son mouvement & l'aide de plusieurs
coordonnées de déplacement, autrement dit,on considére plusieurs degrés de
liberté pour la structure.

Pour un systéme avec des paramétres discrets, les amplitudes de certains points
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spécifiés peuvent &tre choisis camme les degrés de liberté. Les degrés de liberté
peuvent aussi &tre des coordonnées 'généralisées représentant les amplitudes de cer-
tains modes de déplacement.

Dans ce qui suit, nous utilisons la premiére approche. Avec cette approche
le syst@ne est idéalisé par des éléments finis et les masses concentrées.

Pour le développement des équations de mouvement pour les systémes 3 plusieurs
degrés de liberté, nous considérons came un exemple représentatif, la poutre sur
deux appuis simples, montrée sur la figure 5.1.

Pz, 2)
3
l' _ 4l ,ﬁ_b\
zz?\l 2 [ N 7
mix)
ERx)

-5 ~ ry()
/f:('n 12103 m’f- ———_
& 3~ 1 o)

279

Figure 5.1 - SYSTEME 3 PLUSIEURS DECRES
de LIBERTE

Toute autre structure pourrait faire l'cbjet de la méme discussion. Nous sim—
plifions & l'aide de cet exemple la visualisation des facteurs mécaniques qui per-
mettent 1l'évaluation des forces agissant sur la structure.

Supposons la déformée de cette structure représentée par un ensemble discret
de déplacements de points répartis le long de la poutre, soit : vz(t), vz(t),
vi(t), vn(t)-

Ces points peuvent en principe &tre choisis arbitrairement, ils seront néan-
moins en pratique choisis, de maniére qu'ils prennent en considération toute par-
ticularité et les aspects spécifiques des propriétés chysicuesde la structure, et
qu'ils soient distribués de fagon 3 prévoir une bonne définition de la déformée.
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Le nonbre de degrés de liberté (les déplacements des points considérés) est
laissé au choix. Evidemment une meilleure approximation du comportement dynamique
sera fournie par un plus grand nombre de degrés de liberté, néamoins, d'excellents
résultats peuvent souvent étre obtenus avec seulement deux ou trois degrés de liber-
té. Dans l'example de la poutre considér&e, on n'a pris que la composante verticale
du déplacement & chaque noeud. On aurait p@ augmenter le nambre de degrés de liberté
en considérant d'autres camposantes du déplacement & chaque noeud : par exemple :
la rotation (2v/%x) et/ou le déplacement axial.

5.2 L'BQUILIBRE DYNAMIQUE

L'équation du mouvement du systéme s'exprime en écrivant l'équilibre des for-
ces effectivement associées a chaque degré de liberté. En général, on aura quatre
types de forces & chaque noeud 7 : la force externe appliquée Pz(t) et les forces
induites par le mouvement lui-m&me, c'est-a-~dire, la force 4'inertie fIi , la force
d'amortissement fDi , et la force Eélastique fsi . Le systéme d'équations d'équili-

bre s'écrit donc :

Fry* fp; * Tg1 = Fy(t)
Fro* fpg * Fgg = Fplt) (5.1)
Frz3 * fpz * fgz = F3(t)

soit, sous fomme matricielle :
JI + ’D + .fS = P(t) (5.2)

chaque force résistante s'exprime au moyen de coefficients d'influence. Par exemple,
la camposante élastique de la force fournie au point 7, dépend en général des coampo-
santes des déplacements de tous les autres points de la structure ainsi au point I :

L - v
fo7 = K:J v, * Kzz Vg * Xyp Vg e 1w
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De la méme maniére, la force correspondante au degré de liberté v, est :

r =K + X

752 * Xy

21 V1 9 Yy 27 V3 I KZN vy (5.4)

et en régle générale :

Vg F veee X (5.5)

far =K., v, + X 2 . N

st - %41 %17 %42 v

N -~
Ces expressions supposent évidemment que la structure a un camportement linéaire
de sorte que le principe de superposition s'applique. Les Kij sont appelés coeffi-
cients d'influence de rigidité.

K.. = force correspondante i la coordomnée ¢ produite par un déplacement unité de

1
la ccordonnée /.

L'expression des forces 57,' peut s'écrire :

r - r— - =
for By, Xy Xygooow Kypooon Xy v,
Fool | %91 %22 %pz ++- %oz -+ Koy Vg
= (5.8)
Tog| | Xp1 %o %Kiz oo Kgg oor Kiy v;
ooy o by —— by <l
ou encore, symboliquement :
f’ = XKV (5.7)

X s'appelle la matrice de rigidité de la structure (pour le systime de coordonnées
choisies) et V¥ est le vecteur déplacement représentant la déformée de la structure.



- 390 -

Si l'on admet que 1'amortissement ne dépend que de la vitesse, c'est-d-dire
qu'il est du type visqueux, les forces d'amortissement peuvent s'exprimer de la
méme maniére que plus haut, au moyen de coefficients d'influence d'amortissement.

b1 €11 €12 Ca3+++ C35 o+ Cop Yy
Fpa| | C21 C22 Caz - Cop -+ Coy Yy

- (5.8)
i Ci1 Ci2 i3 Cip ot Cun v

bi représente le taux de changement (vitesse) de la coordonnée de déplacement <

et les coefficients Cij sont appelés coefficients d'influence d'amortissement.

Cij = force correspondante 3 la coordonnée i causée par une vitesse unité de la
coordonnée .

L'expression précédente peut s'écrire symboliquement :
fD =c Vv (5.9)
ol ¢ est la matrice d'amortissement et {'est le vecteur vitesse.

Similairement les forces d'inertie peuvent s'exprimer au moyen de coefficients
d'influence appelés coefficients d'influence de masse, m. ., liant les acc&lérations
de chaque degré de liberté & la résultante correspondante des forces d'inertie.

™ - . _ ‘ —1—;-1
1

Ainsi : fIJ My Myg Myg e Mys won Moy
Fro|= | Mgy Mgy Mgz =v- Mg. ++v Mgy | |79
............................. (5.20)
fIi m:z mi2 sz miz mew vz
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vz est l'accélération de la coordonnée de déplacement ¢ et les coefficients d'in-
fluence de masse mij sont définis par :

M = force correspondante d la coordonnée ¢ causée par une accélération unité

de la coordomnée j.
Sous forme symbolique, cette relation s'écrit :

-

'fl' = nv (5.11)
La matrice des coefficients 4'influence de masse m s'appelle la matrice de
masse de la structure et ¥ est le vecteur 4d'accélération.

On peut finalement exprimer 1l'équilibre dynamique global de la stxructure au
moyen des relations développées plus haut :

" + v+ Kp = O(t) (5.12)

5.3 DETERMINATION des FREQUENCES PROPRES de VIBRATICN

L'équation du mouvement pour un systéme en vibration libre et sans amortisse-—
ment s'obtient 3 partir de l'équation générale du mouvement, en cmettant la fonc-
tion de chargement et la force d'amortissement ; soit :

my+ K v = 0 (5.13)
ol @ est un vecteur zéro.
L'analyse de vibration consiste 3 déterminer les conditions sous lesquelles
1l'équation précédente permet que les mouvements aient lieu. Par analogie avec le
camportement des systémes 3 un degré de liberté, on suppose que le mouvement libre

est un mouvement narmonique simple, qui s'exprime sous la forme :

v (t) =90 sin (wt + 8) (5.14)
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Dans cette expression, § représente l'allure de la déformSe possible du sys—
téme (allure qui est indépendante du temps, seule son amplitude varie avec le temps).
6 dans cette équation est un angle de déphasage. La dérivée seconde de l'expression
précédente par rapport au temps donne les accé€lérations en mouvement libre :

2

v (t) = -1° Osin (wt+6)=-w° w(t) (5.15)

Substituant ces deux derniéres expressions dans la premiére, nous cbtenons
1l'expression : -

o m @ sin (wt+0) + K& sin (wt+0) =0 (5.16)

qui doit &t~e vérifiée quelque soit ¢t , donc pour toutes les valeurs de la fonc-
tion sinus, donc :

-l me + K9 =0
soit, en arrangeant :

x-w2 m] o =0 (5.17)

On peut montrer, au moyen de la régle de Cramer que la solution de ce systéme
d'égquations simultanées est de la forme :

0

= . (5.18)
L& - w° m|]

Une solution non triviale n'est donc possible que si le déterminant déncmina-
teur est nul. Autrement dit, les vibrations libres d'amplitudes finies sont possi-
bles si :

2

|| X-w" m]|] =0 (5.19)

cette équation est appelée l’équation des fréquences du systéme.
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En développant ce déterminant, on obtient une équation polynominale de degré
9
¥ en (w”) pour un systéme 3 J degrés de liberté. Les ¥ solutions de cette équation
(w‘;’ ) wg, wg, wﬂzr) sont les carrés des fréquences des ¥ modes de vibrations pos-

sibles du systéme.

Le mode correspondant 3 la Zréquence la plus basse est appelé le premier mode,
le second mode correspond d la £équence suivante, etc. En mettant ces frégquences

sous forme matricielle, on forme le vecteur des fréquences W :

v = (5.20)

wz‘V

e cmm—

Un systéme structural stable conduit 3 des matrices de masse et de rigidité
symétrique définies positives et par conséquent les racines de l'é&quation des fré-
quences seront réelles et positives.

5.4 DETERMINATION des MODES VIBRATOIRES

Une fois les fréquences de vibrations déterminées 3 partir de 1'équation pré-

cédente, les é&quations du mouvement ( — ) s'écrivent :

g™ o = 0 (5.21)
avec :

o2k - m (5.22)

n

La matrice E‘( n) qui est cbtenue par soustraction de wi m de la matrice de ri-
gidité, dépend de la fréquence Gy donc elle est différente pour chaque mode.
L'équation 5.21 est identiquement satisfaite car les fréquences ont été &valuées
i partir de cette condition . L'amplitude des vibrations est donc indéterminée.
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Cependant la forme générale de ce systéme vibratoire, associée 3 une fréquence 7,
appelée le mode 7, peut &tre cbtenue en résolvant le systéme en fonction d'une
des amplitude supposée connue.

Supposons que le premier €lément du vecteur déplacement a une amplitude

unité : — - — -
73ln 73:ln
ﬂ2n ﬂZn
= (5.23)
o
Sous forme plus développée, 1l'équation (+) devient :
(n) (n) (n) (nT R
€11 €12 €13 " €y 1 0
(n) (n) (n) (n) c
€9, €9s €5z cev €y 62” 0 (5.24)
(n) (n) (n) (n) =
e3: e32 e33 esﬂ 63117 0
(n) (n) (n) (n)
em elVZ eN3 eIVN eNn 0
h— at— b —i pras A

ol l'on a utilisé le partitionnement pour caractériser les amplitudes de dépla-
cerent inconnues. L'expression précédente peut s'écrire sous forme symbolique :

B (n) (rz)—1 T ]
€11 £, | /
= (5.25)
~ (n) S (n) -
EOJ EOO von 4
-, e - — L —
' ~ (n) > (n) _
d'ol EOI + EOO von =P (5.286)
(n) ~ U
et | 611 + Elo(n) %n =p (5.27)
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La premiére de ces équations peut &tre résolue simultanément pour les ampli-
tudes de déplaceament :

9 = -(g. ™, g M (5.28)

Par contre, la deuxiéme est surabondante ; ceci correspond au fait que l'équa-
tionG2)) est identiquement satisfaite. Le fait que le vecteur déplacement que l'on
obtient 3 partir de l'équation(528doit satisfaire 1'équation surabondante, procure
un moyen de vérifier l'exactitude de la solution trouvée. Les amplitudes des dépla-
cements obtenus pour le vecteur ;on’ camplétées énge la composante d'amplitude unité,
constituent le vecteur déplacement associé au i mode de vibration. Ce vecteur
est généralement présenté sous une forme sans dimension en divisant toutes les

camposantes par une composante de référence. Le vecteur ainsi obtenu est appelé
iéme

len mode vibratoire 9, soit :
po— — 1—
210 [ 2
3 1 7
o =| | 2 = 2n (5.29)
7 Yin o)
37
szn 7jz\ln
L -
ou UI{n est cette camposante de référence. Chacun de ¥ modes vibratoires peut

&tre déterminé de la méme facon, soit ¢ la matrice carrée de dimension NV repré-
sentant les ¥ modes vibratoires :

%11 P12 - %y
%91 %o - %oy
%31 %32 - O3p (5.30)

= [0 04 . 0]

w1 e *y3
s

La détermination des fréquences et des mcdes vibratoires d'une structure
se résume donc 3 un probléme mathématique, d'algébre matricielle de calcul des
valeurs et des vecteurs propres d'une matrice. Les fréquences de vibration du sys-
téme sont les racines carrées des valeurs propres, et les modes vibratoires corres-
pondent aux vecteurs propres.
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5.5 METHODES APPROCHEES de CALCUL de FREQUENCE PROPRE

Pour les systémes & plusieurs degrés de liberté, en partique, on n'a pas besoin
de calculer toutes les fréquences propres, en général, guelques premigres fréquences
suffisent. Dans ces cas 13, on emploie les méthodes approchées, qui permettent de
calculer uniquement les fréquences désirées. Nous rappelons les méthodes approchées
connues, sans entrer dans les détails.

Ces méthodes peuvent &tre récapitulées ainsi :

- Méthode de Reyleigh,

- Méthode de Reyleigh amélioreée,
- Méthode de Stodola,

- M&thode de Molzer,

- MBthode de Molzer-Mykliestad.

vl  ETUDE DE LA REPONSE DYNAMIQUE

6.1 COORDONNEES PRINCIPALES (NORMALES)

Pour un systéme quelconque d )y degrés de liberté, la déformSe & un instant
donné, est définie par lesy composantes du vecteur p (défini précédemment). Pour
la réponse dynamique des systémes linéaires, une représentation plus utile est
fournie par les modes de vibration libre. Ces modes correspondent & ¥ formes de
déplacements indépendants, dont les amplitudes peuvent servir de coordonnées
généralisées pour l'expression d'un déplacement quelcongue. Les modes de vibration
ont le méme rfle que les termes trigonamétiques dans un développement de Fourier,
ils représentent les mémes avahtages, orthogonalité et possibilité d'une représen-
tation satisfaisante des déplacements a l'aide d'une approximation faite avec quel-
ques termes seulement.

Prenons le cas de la structure représentée sur la figure ci-aprés, dont la
déformée est définie par les coordonnées du déplacement, (translation) de trois
niveaux choisis sur la structure. Un vecteur déplacement ¢ quelconque pour cette
structure, peut &tre d&fini, en superposant des amplitudes comvenables des trois
modes de vibration.
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owc”

Figure 6.1 - REPRESENTATION des DEPLACEMENTS came
la SQMME des DEPLACEI'ENTS !TDAUX.

Pour chaque composante modale v, les déplacements sont donnés par le vecteur
medal 9,0 maltiplié par l'amplitude modale Yn.

Ainsi : v, = 2 z’n (6.1)

Les déplacements totaux sont la same des composantes des déplacements modaux.

N N

v = nil L Yz *2, Y2+-1>3 Y3+... aNi’Nz nil on Yn (6.2)

ou, en notation matricielle :
v = o7 (6.3)

Dans cette &quation, la matrice I_sert 3 transformer les coordonnées généra-
lisées Y, en ccordonnées géamétriques Y. Les amplitudes modales ou coordonnées
généralisées sont appelées les coordomées principales (ou normales) de la struc-
ture. Comme la matrice modale T d'un systame 3 ¥ degrés de liberté est formée des
N vecteurs modaux indépendants, elle est réguliadre et donc inversible. Il est donc
toujours possible de résoudre cette égquation pour trouver les amplitudesdes coor-
données principales Y asscciées & un vecteur déplacement quelconque ).



- 398 -

Cependant, les propriétés d'orthogonalité évitent de résoudre le systéme
d'équations camplet pour cbtenir ¥. Pour calculer une coordommée principale arbi-
traire (Yn) , 1l'égquation précédente peut &tre multipliée par le produit de la

uansposéeduvecteurnodalconespondantparlamatricedemasse:@nT m.
Ainsi : ¢£ﬂv= ¢£n§y (6.4)

Si on développe le membre de droite de cette équation, on cbtient :

T _.,r Ly T .
¢n » oY= 9., ® ¢Zy1 *+ ¢, w¢2.Y2 RN $,, nr,L,YN (6.5)

Tous les termes de cette série s'annulent, sauf celui qui correspond a ¢n’
d cause de la propriété d'orthogonalité des modes de vibration par rappert & la
matrice de masse. Conservant ce terme non nul dans le second membre de 1'équation

6-49, on obtient :

Qf; m v =o: ”""n Yn (6.6)
o m v

d'od : Y =-’21,—-— (6.7)
nooet md

I1 correspord bien sfir & chagque coordonnée principale une expression de ce
type.

6.2 EQUATIONS DECQOUPLEES du MOUVEMENT NON AMORTI
les propriétés d'orthogonalité des coordonnées principales peuvent &tre uti-
lisées pour simplifier les équations du mouvement d'un systéme & plusieurs degrés
de liberté. La forme de ces équations, comme précédemment, est fournie par :
n;+c'b + Kv = P(t)

Pour un systéme non amorti, ces équations deviennent :

w;+ Kv=P(t)
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Introduisant l'équation » =3 Y et sa cuwrée v = 20Y dans cette &qua-
tion

mpyf + Kpr = Brt) (5.8)

Si cette é&quation est multipliée & guaché par la transposée du iéme modal

¢7Tl , elle devient :
7 . T Y
oF meY + T K a¥= o B(t) (6.9)

Si les deux termes du membre de gauche sont développés en série, tous les
termes sauf le 7' s'éliminent grdce aux propriétés d'orthogonalité des modes.
Il en résulte que :

iy ‘ - iy . _
b, llrtpn "n +¢n K¢n fn = 4. P(E) . (6.10)

On définit alors de nouvelles variables :

M, = 9, m 9y,
K, = o K §6.12)
n 7

Pn(t) = 9, P(t)

appelées respectivement coordonnées princirales de masse généralisée, de rigidité
généralisée et de chargement généralisé prour le 7™ mode. Apréds substitution

dans l'Bquation (6.9), cette derniére prend la forme :

1 Y.. T — 7
M 7 +K T =P, (t) (6.12)

qui est l'équation du mouvement 4d'un systéme 3 un degré de liberté correspondant

1em
au 7-°™ mode.

Si 1'on mutliplie, 1l'équation du mouvement d'un systéme en mouvement lihbre,
Kd;n = wfl m ¢n, de mart et d'autre 3 droite wvar ¢£ , la rigidité généralisée du
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n"®™ mode est le produit de la masse généralisée par la fréquence de vibrations
de ce mode.

(6.13)

Ce procédé peut &tre utilisé pour obtenir 1'éguation du systéme & un degré
de liberté correspondant & chaque mode de vibration de la structure.

Ainsi & 1l'emploi des coordonnées principales permet de transformer les
équations du mouvement, qui constituent un systéme de N équations différentielles
similtanées, couplées par les temmes non diagonaux des matrices de masse et de
rigidité, en un systéme de ¥ équations indépendantes, en coordomnées principales.

La réponse dynamique peut donc &tre cbtenue en calculant séparément les ré-
ponses de chaque mode et en les incorporant a 1'équation :
i

= L e ¥ ouV=4Y¥

14
,1+¢2Y Foiianen o

2
pour obtenir la réponse en coordonnées initiales. Ce procédé est apoelé la métho-
de de superposition modale.

6.3 EQUATIONS DECCUPLEES du MOUVEMENT AMORIT

Il est intféressant d'examiner les canditions dans lesquelles la transforma-
tion & l'aide des coordonnées principales peut servir &découpler les é&quations du
mouvement amorti.

Ces é&quations sont :

mv+eb +Ko= P(t)
En introduisant l'expression en coordonnées principales de ¥ = ¢ Y et ses

dérivées par rapport au temps et en multipliant & droite var la transposée du »
vecteur modal ¢Z, on obtient :

1éme
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T Ny T _.T
0 mpreol @Y +o K&Y=3l P (t) (6.14)

les conditions d'orthogonalité :

q’m "“bn:o

mZn
T -
¢m Kd?n—O

perrettant d'anmuler tous les termes sauf celui qui corresmond au nié”'e mode dans
les matrices de masse et de rigidité de cette équation. On peut simplifier de mé&-
me les termes d'amortissement, si l'on suppose qu'une condition semblable d'ortho—
ganalité s'applique 3 la matrice d'amortissement ; bien que ceci ne soit nas vigou-
reusement exact, cela revient 3 dire que :

ﬂmedJn:O m #F n
Dans ce cas on peut é&crire 1l'é&guation suivante :

L O S Pn(t)

ou bien : ) _ , Pn(t) (6.15)
Y +2z w Y +w Y = -
n nnn nn ‘4n
en posant les définitions suivantes :
_.T _.T - , _.T _ 2
Mn'¢nm¢n’Cn'd’ncd)n'z_enann’ Kn_q’nK(pn_wnMn
P (t) = 4% B(t) (6.16)
n n :

Les masses rigidités et chargements généralisés exprimés en coordonnées
pn.nc:.pa.les sont identiques pour le systéme amorti ou non. L'amortissement géné-
ralisé du /zwme mde fourni par l'expression précédente, représente une définition
du coefficient 4'amortissement g, correspondant au nwmemode.
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On définit généralement, l'amortissement par le coefficient d'amortissement
de chaque mode, plutSt que par évaluation des coefficients de la matrice d'amor-
tissement C.

6.4 METHODE de SUPERPOSITION MODALE

La transformation en coordonnées principales, qui sert @ remplacer le systéme
de N éguations de mouvement couplées d'un systéme & ¥ degrés de liberté par VN équa-
tions découplées, est la base de la méthode de superposition des modes en analyse
dynamique.

Cette méthode peut &tre utilisée pour calculer la réponse dynamique d'un sys-
téme structural linfaire quelconque, pour lequel les déplacements sont exprimés en
fonction d'un ensemble de NV coordonnées discrétes et 1'amortissement peut &tre dé-
fini par des coefficients d'amortissements modaux. Le procédé camprend les étapes
suivantes :

lére Etape - Equations du mouvement

Connaissant les caractfristiques géamétriques et mécaniques de la structure
et par conséquence les matrices de masse, d'amortissement et de rigidité, les
équations du mouvement s'écrivent :

m Y+ eb +KD = P(t)

2eme Etape

Détermination des fréquences et modes propres : Pour un systéme structural
la détermmination des fréquences et des modes propres, pour des vibrations libres
non amorties se traduit au probléme de calcul des valeurs propres de l'éguation
matricielle de 1'étape 1.

2

[k-v" m] =0

Ainsi la matrice modale des vibrations ¢ et le vecteur des fréquences cir-
culaires w peuvent étre déterminés.
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3éme Etape - Masse et charcements généralisés
Pour chaque mode, en utilisant le vecteur modal correspondant, on peut calcu-
ler la masse et le chargement généralisés.

T T

Mn = ¢n LEM ?n(t) = ¢n p(t)

déme Etape - Equations déccuplées du mouvement
L'équation du mouvement de chaque mode peut ensuite étre écrite de la fagon
suivante, en combinant la masse et le chargement généralisés du mode avec la fré-
quence circulaire propre (cu modale) w, et la valeur donnée du rapport d'amortis-
sement modal &,
. : P (t)
Y +2¢ w Y +w Y =
n n n

n n n M
n

5éme Etape - Réponse modaie au chargement imposé

Ces équations qui présentent des systémes d un degré de liberté, peuvent
8tre résolues par toute méthode convenant au type de chargement. L'expression
générale de la réponse est donnée pour chaque mode par l'intégrale de Cuhamel.

B
IU
Mw 0
nn

- -Enwn (7','-1')_‘. - -
Yn(t) = Pn(r) e sin W, (t = 1) dt

6éme Etape - Vibration modale libre
L'intégrale de Duhamel est applicable d un systéme au repos d l'origine des
temps (¢t = 0). Si les vitesses et les déplacements initiaux ne sont pas nuls,
une réponse en vibrations “ibres doit &tre ajoutSe pour chaque mode & l'expression
donnée par l'intégrale de Duhamel. L'expression la plus générale de la réponse en
vibrations libres amorties est donnée pour chaque mode par :
—g W t i’n.’o) + Yn(o) £, W,

t) = MW t + ¥ {o0) cos wa t
Yn() e m © n.o) 08 Wn,

“om

Yn(o) et i’n{o) représentenc les déplacements et vitesses initiaux de chaque mode.
Ils peuvent &tre obtenus pour chacque mode de la fagon suivante, 3 partir des dépla-
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cements initiaux imposés v(o) et des vitesses initiales d(o) exprimées dans les
coordonnées géométrique de départ :
T

¢, W v(o)
Yn(o) =
M
n
. ¢Z w v(io)
Yn(o) =
M

7éme_Etape - REponse au déplacement en coordonnées géamétriques.

Une fois la réponse Yn( t) de chaque mode déterminée, les déplacements expri-
més 3 1l'aide des coordonnées géamdtriques peuvent &tre obtenus & partir de la trans-
formation en coordeonnées principales

v (t) =¢ Y ()
ou sous la forme :

v () =¢1Y (t) +¢2.Y (t) + ou..

1 2
qui représente tout simplement la superposition des contributions de chaque mode ;
d'ot le naom de la méthode.

Dans la plupart des cas les contributions des différents modes sont générale-
ment plus importantes que les basses fréquences, et tentent a décrolitre vers les
hautes fréquences.

Il en résulte qu'il n'est généralement pas nécessaire d'ajouter tous les modes
de vibration 3 fréquence élevée dans la superposition. La série peut &tre tronquée
lorsque la réponse a été obtenue avec un degré de précision suffisante. On doit se
rappeler que l'idéalisation mathématique d'un systéme structural complexe conduit
3 des résultats moins précis pour les modes & fréquence élevée. C'est une autre
raison pour lagquelle il faut mieux limiter le nombre de modes & considérer dans

une analyse de réponse dynamique.
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3éme Etape - Détermination des forces élastiques de la réponse.

La variation dans le temps, des déplacements de la structure peut &tre consi-
dérée camme la mesure fondamentale de sa réponse & un chargement dynamique.

En général, d'autres paramétres de réponse, tels que les contraintes ou les
forces se développant dans certaines parties de la structure peuvent &tre calculées
directement 3 partir des déplacements. Par exemple, les forces &lastiques fg qui
résistent 3 la déformation de la structure sont données directement par 1'équation :

fs(t) =K v(t) =K ¢ 2(t)

Une autre expression des forces élastiques peut &tre utile dans le cas ol les
fréquences et les modes du systéme ont &té calculées a partir de l'équation des va-
leurs propres exprimée en termes de flexibilité.

De l'équation précédente :

fs(t) = Ko, Y‘l(t) K b, Y(E) + ...
ou bien :
_ 2 2 3 :
P (t) =uw; me, Y (t) +uy, mEy(t) +w; Mo, Tatoaen

Cette équation sous forme matricielle devient :

_ 2
060 =me fw ¥ (¢)]

dans laquelle (wi 7 (t)) représente un vecteur dont les amplitudes modales ont
été chacune multipliées par le carré des fréquences modales correspondantes. Dans
cette é&quation la force élastique associée 3 chaque composante modale a été rem—-
placée par une expressicn modale équivalente 3 la force d'inertie.

Camme chaque contribution modale est multipliée par le carré de la fréquence
circulaire dans 1'squation f, = Mo(w. ¥ (£)), il ext &vident que les modes
d'ordre élevé ont une plus grande importance pour définir les forces que pour
calculer les déplacements. En conséquence, il faudra inclure plus de modes pour dé-
finir les forces que pour définir les déplacements avec un méme degré de précision.
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[. TEDEL
TEDEL est un programme de calcul par les éléments finis.

Les éléments peuvent &tre :

Y,

—— » (%
=
T

avec des &8léments spéciaux pour liquide, échange thermique, contact unilatéral,
etc ...

r .

C'est un programre d'analyse non-linéaire des tuyauteries adapté aux
camportements acoustiques mécaniques couplés.

TEDEL contient des méthodes de calcul suivantes :

Caractéristiques Essentielles

. Methode de "la poutre type" pour les tuyaureries

. M8thode glabale pour la plasticité et le fluage,

. Procédure de Lagrange applicable aux grands déplacements,

. Prise en campte des &léments coudés pour plasticité et fluage intervenant
dans le calcul du gradient thermique en grande épaisseur,

. Effets des grands déplacements dans les sections coudées,

. Effets de bord sur parties coudées,

. Analyse séismique,

. Effet de chocs.

. Analyse dynamique non linéaire des structures en béton armé,

. Contrainte unilatérale dans le calcul statique et dynamique,

. Analyse modale en vibration acoustico-mécanique,

. Réponses acoustico-mécaniques 3 différents chargements.
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II. SAMSON

Ce programe calcule les lois globales "mament-courbure" d'une section
béton armmé en fonction de la géamétrie de la section et des caractéristiques

mécaniques des matériaux qui la constituent.
ﬁ e \¢ » -
WATERIAL ¢ lﬂ\(-MI SATINAL S

I

les programmes TEDEL et SAMSON font partie des programmes de calcul
mis au point au Département d'Etudes Mécanigue et Themmique du C.E.A.

ITI. RIGID

Ce programme calcule la rigidité des sections et des €léments en bé&tan
armé pour un niveau donné de sollicitatioms. Ce calcul est effectué en fonc-
tion de la géamétrie et les lois "mament-courbure" de la section.




